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In Memoriam Prof. Johann Ohde veranstalten alle zwei 
Jahre im Wechsel das Institut für Geotechnik der Tech-
nischen Universität Dresden und die Bundesanstalt für 
Wasserbau das Johann-Ohde-Kolloquium zu aktuellen 
geotechnischen Themen aus Wissenschaft und Praxis. 
Mit dieser Kolloquiumsreihe erinnern beide Einrich-
tungen an das geotechnische Wirken von Johann Ohde 
an seinen beiden wesentlichen Wirkungsstätten, der 
TU Dresden und der in Berlin ansässigen Preußischen 
Versuchsanstalt für Wasserbau, Schiffbau und Erdbau, 
die zu DDR-Zeiten in Forschungsanstalt für Schifffahrt, 
Wasser- und Grundbau umbenannt und im Zuge der 
deutschen Wiedervereinigung mit der Bundesanstalt 
für Wasserbau zusammengeführt wurde.
Das vorliegende Heft 99 der wissenschaftlichen Pub-
likationsreihe BAWMitteilungen fasst die Vorträge zu-
sammen, die anlässlich des 14. Johann-Ohde-Kollo-
quiums am 1. und 2. Juni 2016 in der Bundesanstalt für 
Wasserbau in Karlsruhe gehalten wurden.
Karlsruhe, im August 2016
Prof. Dr.-Ing. Christoph Heinzelmann
Leiter der Bundesanstalt für Wasserbau
Vorwort
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Begrüßung und Einführung
Welcome and Introduction
Prof. Dr.-Ing. Christoph Heinzelmann, Bundesanstalt für Wasserbau
Meine sehr geehrten Damen und Herren,
liebe Kolleginnen und Kollegen,
als Leiter der Bundesanstalt für Wasserbau begrüße ich 
Sie alle sehr herzlich zum diesjährigen Ohde-Kolloqui-
um. Das nach dem Geotechniker, Prof. Johann Ohde, 
benannte Kolloquium findet regelmäßig alle zwei Jahre 
statt und dies bereits seit dem Jahr 1985. Veranstalter 
sind im Wechsel das Institut für Geotechnik der Tech-
nischen Universität Dresden und die Bundesanstalt für 
Wasserbau. Mit dieser schon lange etablierten Kollo-
quiumsreihe wollen beide Einrichtungen an das Wirken 
von Johann Ohde erinnern, dessen Wirkungsstätten 
vor allem die TU Dresden und die in Berlin ansässige 
Preußische Versuchsanstalt für Wasserbau, Schiffbau 
und Erdbau waren. Letztere wurde nach dem Zweiten 
Weltkrieg umbenannt, zu DDR-Zeiten in Forschungsan-
stalt für Schifffahrt, Wasser- und Grundbau, und im Zuge 
der deutschen Wiedervereinigung mit der Bundesan-
stalt für Wasserbau zusammengeführt.
Das besondere Wirken von Johann Ohde war vor allem 
durch die Vielfalt seiner Arbeiten geprägt. Mit seinen 
Untersuchungen und Abhandlungen zum Erddammbau 
und zum Schleusenbau bearbeitete er Felder, die uns 
als BAW auch heute noch intensiv beschäftigen. Seine 
Arbeiten zu den Themen Erddruck und Sohlendruck 
waren damals wegweisend.
Meine Damen und Herren,
was sind nun die besonderen Merkmale des Ohde-Kol-
loquiums? Im Programmflyer können Sie lesen, dass das 
Kolloquium aktuellen Themen aus Wissenschaft und 
Praxis gewidmet ist. Dies allein ist noch kein Alleinstel-
lungsmerkmal des Ohde-Kolloquiums, da grundsätzlich 
bei allen BAW-Kolloquien, und dies über alle Fachge-
biete hinweg, aus Wissenschaft und Praxis berichtet 
wird. Kennzeichnend für das Ohde-Kolloquium ist viel-
mehr, dass die Vorträge schwerpunktmäßig Themen 
aus dem Bereich der geotechnischen Forschung und 
Entwicklung behandeln. Vortragende sind vor allem 
junge Wissenschaftlerinnen und Wissenschaftler beider 
Einrichtungen, zumeist Doktorandinnen und Doktoran-
den, für die das Ohde-Kolloquium eine hervorragende 
Plattform für den wissenschaftlichen Austausch und 
Diskurs bietet.
Wissenschaft und Praxis sind zwei Schlüsselbegriffe, 
die unsere tägliche Arbeit in der BAW treffend beschrei-
ben: Praxis in Form von anspruchsvollen verkehrswas-
serbaulichen Beratungs- und Unterstützungsleistungen 
für unsere Auftraggeber: die Wasserstraßen- und 
Schifffahrtsverwaltung des Bundes und das Bundes-
ministerium für Verkehr und digitale Infrastruktur. Und 
Wissenschaft im Sinne angewandter, praxisorientierter 
Forschung und Entwicklung auf allen Gebieten des Ver-
kehrswasserbaus.
Forschung und Entwicklung ist hierbei die notwendige 
wissenschaftliche Vorsorge, die wir vorausschauend 
heute treffen müssen, um auch morgen unsere vielfäl-
tigen Aufgaben in hoher Qualität erfüllen zu können. 
Die Vorträge am heutigen und morgigen Tag werden 
zeigen, wie Ergebnisse aus Forschungs- und Entwick-
lungsvorhaben der BAW unmittelbar in unsere wissen-
schaftsbasierten Dienstleistungen einfließen und damit 
Qualität und Belastbarkeit unserer gutachterlichen Aus-
sagen verbessern.
Meine Damen und Herren,
seit dem Jahr 2011 haben wir unsere Forschungsleis-
tungen mit tatkräftiger Unterstützung des Bundesminis-
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teriums für Verkehr und digitale Infrastruktur signifikant 
ausbauen können. Die deutlich erhöhten Finanzmittel 
stehen für Personal- und Sachausgaben zur Verfügung, 
sodass wir sowohl die Eigenforschung der BAW, als 
auch die in Kooperation mit anderen Wissenschaftsein-
richtungen durchgeführte Forschung stärken konnten. 
Gegenwärtig sind rund 100 Forschungs- und Entwick-
lungsvorhaben in Bearbeitung. Etwa 20 davon werden 
in nächster Zeit in erfolgreich abgeschlossene Promo-
tionen münden. Mit dem Anfang dieses Jahres von 
unserem Ministerium neu eingerichteten Forschungs-
programm, das den Titel „BMVI-Expertennetzwerk 
– Wissen, Können, Handeln“ trägt, stehen uns für die 
nächsten vier Jahre zusätzliche Finanzmittel zur Verfü-
gung. Der besondere Nutzen des Expertennetzwerks 
besteht darin, dass der Forschungsverbund zwischen 
den im Geschäftsbereich des Ministeriums angesiedel-
ten Ressortforschungseinrichtungen gefördert werden 
soll. Damit sollen Synergien geschaffen werden, die al-
len Verkehrsträgern: Straße, Schiene und Wasserstraße 
zu Gute kommen.
Nun aber zurück zum diesjährigen Ohde-Kolloquium: 
Zu Zeiten von Ohde war die Spannungsverteilung im 
Baugrund noch Neuland. Heute wissen wir sehr viel 
mehr darüber, dank Messungen, Versuchen und Simu-
lationen. Und doch hält der Baugrund immer wieder 
Überraschungen bereit, da seine Heterogenität nie 
vollständig erkundet und erfasst werden kann. Auch 
hinsichtlich der Beziehungen von Spannung und Ver-
formung und der Wechselwirkungen von Wasser und 
Boden sind die Kenntnisse in manchen Bereichen noch 
längst nicht ausreichend und die Modellvorstellungen 
zum Teil noch recht einfach. Mit diesen Themenschwer-
punkten wollen wir uns heute und morgen ausführlich 
befassen. Die Vorträge informieren dabei über nu-
merische Verfahren in der Geotechnik, verschiedene 
Versuchstechniken, geophysikalische Untersuchungs-
möglichkeiten, Nachweisverfahren und Fragen der 
Bauausführung.
Die herausgehobene Stellung, die das Ohde-Kolloqui-
um für uns hat, können Sie auch daran erkennen, dass 
die einzelnen Vorträge nicht, wie sonst üblich, als Kurz-
fassungen in einem Tagungsband erscheinen. Für die-
ses Kolloquium haben wir uns wiederum entschieden, 
die Vorträge in Langform in unserer wissenschaftlichen 
Publikationsreihe BAWMitteilungen zu veröffentlichen. 
Die redaktionellen Arbeiten sind bereits weit fortge-
schritten, sodass Sie schon bald ein Exemplar erhalten 
werden.
Meine Damen und Herren,
für den heutigen und morgigen Tag wünsche ich Ih-
nen nun interessante Vorträge und Diskussionen und 
während der Pausen und bei der heutigen Abendver-
anstaltung in einer unserer Wasserbauhallen fruchtbare 
Fachgespräche. Von der Abendveranstaltung beim 
letzten Ohde-Kolloquium in Karlsruhe ist mir in Erinne-
rung geblieben, dass die jungen Wissenschaftlerinnen 
und Wissenschaftler beider Einrichtungen noch lange 
zusammensaßen, um intensiv über ihre Arbeiten zu dis-
kutieren. Auch diese Form von Netzwerken wollen wir 
gerne unterstützen.
Und damit danke ich Ihnen herzlich für Ihre Aufmerk-
samkeit!
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Modeling of Soil Water Interaction Using OpenFOAM
Modellierung von Wasser-Boden-Interaktion mittels OpenFOAM
Dr. Tian Tang, Bekaert Technology Center, Deerlijk, Belgium
Strong coupled interactions between the nonlinear soil 
skeleton and the pore fluid under loading may lead to 
built-up of pore pressure, yielding material softening 
and many other soil strength changes. Numerical analy-
sis of such phenomenon however has been a challeng-
ing task, due to the difficulty to solve strong coupling 
effects inside the two-phase physical system, and the 
lack of reliable constitutive models that capture soil me-
chanical behaviours accurately. For this purpose, a new 
finite volume based soil mechanics solver package is 
developed using open source software – OpenFOAM. 
This package can solve the modified Biot’s equations 
(Biot 1941 and Zienkiewicz 1982) efficiently and also 
allows exploring various soil constitutive models in us-
ers’ needs. Furthermore, the simulation can integrate 
external hydrodynamic loading straightforwardly due 
to the wide potentials of OpenFOAM in handling multi-
physics. Validation and application cases of the solver 
package are demonstrated.
Stark gekoppelte Wechselwirkungen zwischen dem 
nichtlinear reagierenden Korngerüst und dem Poren-
fluid können bei Laständerungen zum Ansteigen des 
Porenwasserdrucks führen, was eine Festigkeitsver-
ringerung des Bodens sowie weitere Veränderungen 
der Festigkeitseigenschaften nach sich ziehen kann. 
Die numerische Analyse solcher Phänomene stellt 
von je her eine große Herausforderung dar, aufgrund 
der außerordentlich schwierigen Lösung der stark ge-
koppelten Prozesse im Zweiphasen-System und auch 
mangels zuverlässiger Stoffmodelle zur genauen Be-
rücksichtigung des bodenmechanischen Verhaltens. In 
Hinblick auf diese Fragestellungen wird auf Grundlage 
der Open-Source-Software – OpenFOAM – ein neues 
auf der Finite-Volumen-Methode basierendes boden-
mechanisches Lösungspaket entwickelt. Dieses ist in 
der Lage, die modifizierten Biot-Gleichungen (Biot, 1941 
und Zienkiewicz, 1982) effizient zu lösen und erlaubt, 
verschiedene Stoffmodelle an die Bedürfnisse der Nut-
zer anzupassen. Aufgrund des breiten Potenzials von 
OpenFOAM bei der Behandlung gekoppelter physi-
kalischer Prozesse ist das Programmsystem darüber 
hinaus in der Lage, externe hydrodynamische Belas-
tungen vergleichsweise einfach zu berücksichtigen. 
Validierungsrechnungen und Anwendungsfälle des Lö-
sungspakets werden vorgestellt.
1 Introduction 
Einleitung
A computational model can serve a wide variety of roles, 
including hypothesis testing, generating new insights, 
deepening understanding, suggesting and interpreting 
experiments, doing sensitivity analysis, optimization, 
integrating knowledge, and inspiring new approaches. 
With computational soil models playing an increasing 
role in the advancement of geotechnical engineering, 
it is important that we recognize the implications of the 
conceptual, mathematical and algorithmic steps of soil 
model construction; and comprehend what our models 
can and cannot do. Soil models cannot replace experi-
ments nor can they prove that particular mechanisms 
are at work in a given situation. However, they can dem-
onstrate whether or not a proposed mechanism is suf-
ficient to produce an observed soil phenomenon, and 
they do it in a flexible and cost-reducing way.
It is appealing to me that soil models can help to build 
a "virtual soil laboratory"(VSL), where we perform com-
parable soil tests to the real experiments for validation, 
and afterwards extend to intensively different loading 
scenarios, soil samples, and geometries, which are 
originally time-consuming and expensive to do in tra-
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ditional laboratory. By virtue of being able to translate 
between soil behaviours and the soil mechanisms that 
implement them, a VSL enables us to understand not 
just how the soil is deformed, but why it is deformed in 
the way it is.
In this article, I would like to present an example of soil 
model developments applying a specific numerical ap-
proach – the finite volume method (FVM). The main fo-
cus of the models has been to study the coupled soil 
skeleton deformation and pore water pressure under 
different loading mechanisms. The soil models have 
been implemented and tested during my PhD at Techni-
cal University of Denmark (DTU) and post-doc project at 
Norwegian Geotechnical Institute (NGI), and they have 
been made as open-source solver package freely avail-
able for other researchers with the purpose of open dis-
cussions and continuous improvements. 
2 An open-source solver package  
for soil mechanics
Ein bodenmechanisches Open-
Source-Lösungspaket
FVM has been an important numerical tool in com-
putational fluid dynamics (CFD) because it is good at 
treating complicated, coupled and nonlinear differential 
equations (Jasak and Weller, 2000). However, at the be-
ginning of my research work, it still remained unknown 
whether importing FVM to model porous nonlinear soil 
materials is feasible and to what extent its effectiveness 
is. Thanks to the open source CFD software – Open-
FOAM (Weller et al., 1998), I had the freedom to build 
up my own poro-elasto-plasticity soil solvers using the 
existing FVM classes and their operator functions. In the 
following, I shall briefly explain those key components 
of my solvers, including the global governing equations 
for the porous soil system, the local soil constitutive 
models, and the segregated solution procedure.
2.1 Governing equations for porous soil
Grundgleichungen für ein poröses Medium
Here, I extended the classic Biot's theory (Biot, 1941 and 
Zienkiewicz, 1982) to account for more realistic nonlin-
ear material behaviors of the soil skeleton. The gov-
erning equation of the pore fluid flow is formulated as 
follows:
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where the primary unknown variable ud  symbolizes 
the incremental displacement vector of the soil skele-
ton, and pd  the incremental pore pressure. The other 
two variables: v
pdf  and d
pdf  are the volumetric and de-
viatoric part of incremental plastic strain, respectively.
Eq. (2) has been particularly formulated to fit the 'segre-
gated' solution procedure in FVM. The first term in the 
equation can be considered as the 'predicted' internal 
force due to soil skeleton deformation with purely elas-
tic response, while the second term denotes a 'correct-
ing' internal force due to soil skeleton that might under-
go plastic deformation, and the third term is the internal 
force due to pore fluid flow.
Eqs. (1-2) make a set of four equations with four primary 
unknowns – pore pressure p and incremental displace-
ment vector ud .
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2.2 Soil constitutive models
Stoffmodelle für Böden
Within the momentum vector equation, Eq. (1), there are 
nonlinear plastic deformation terms. We need to de-
termine them via proper soil constitutive models. It is 
necessary to note that a comprehensive collection of 
constitutive models already exist in the geotechnical 
community, each of them may target to describe one or 
more soil features such as dilation, cyclic degradation, 
anisotropy, large deformation, and among many others. 
Implementation of such local stress-strain models into 
the porous soil solver can be straightforwardly done. 
That is also an advantage of this open-source soil solv-
er package: it can be dynamically expanded by having 
more user-preferred soil constitutive models depend-
ing on the application interests.
2.3 Segregated solution algorithm
Aufgespaltener Lösungsalgorithmus
The four coupled, nonlinear soil equations are discretized 
using the cellcenter FVM. Readers who are interested in 
getting more details of the discretization technique are 
suggested to refer to my article (Tang et al., 2015).
Figure 1: The global iterative 'segregated' solution procedure
Bild 1: Das globale iterative „aufgespaltene“ Lösungsverfahren
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The discretized equations are solved sequentially for 
each unknown following the order: first the pore pres-
sure p and then the three components of ud  in parallel. 
After solution of all four unknowns is performed, one it-
eration is completed and unless a converged solution is 
obtained, the explicit source terms are updated using 
the new solutions and next iteration proceeds.
Fig. (1) depicts such segregated solution algorithm. The 
blue outlined box highlights the flexible choice of local 
constitutive model in the solver.
3 Simulation examples
Berechnungsbeispiele
After the built-up of soil solvers, I carried out a few 
simulation examples to test their validity and applica-
tions. 
The first two, Sections 3.1 and 3.2, are aimed at validat-
ing the accuracy of the FVM method on simple poro-
elasto-plasticity and cyclic poro-elasto-plasticity soil 
models. The third case (Section 3.3) illustrates the ap-
plication of the solver on a real-life offshore engineer-
ing problem: a 3-D gravity based foundation standing 
on seabed under wave loads.
3.1 2-D strip footing
Zweidimensionales Streifenfundament
The strip footing case setup is as follows: a smooth, per-
fectly flexible, uniformly loaded, permeable strip footing 
acts on a layer of soil resting on a smooth rigid base. In 
order to completely define the problem, it is assumed 
that there is no horizontal force on any vertical section; 
and plain strain condition has been considered. This 
test case was originally examined by Small et al. (1976) 
to investigate elasto-plastic consolidation using FEM. 
A comparable simulation in a commercial FEM software 
Abaqus was also performed.
For the assessment of model performance, Figure 2 
clearly indicates that the excess pore pressure starts to 
dissipate as long as plastic deformation occurs and re-
sults in dilation.
Figure 3 presents the FVM predictions: the lowest level 
of footing bearing capacity under fast speed undrained 
condition (full impact from the high amount of excess 
pore pressure); and thereafter a gradual increase of the 
capacity along with the decreasing load speed (gradual 
dissipation of the excess pore pressure). 
Such results agree well with the other two FEM solu-
tions. The simulated results explain the influence of the 
generated excess pore pressure on the soil effective 
stresses and in turn the soil strength.
Figure 2: Nonlinear soil-pore fluid coupling, loading rate  ω = 1.43
Bild 2: Nichtlineare Kopplung von Boden und Porenfluid, 
Belastungsgeschwindigkeit ω = 1,43
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3.2 3-D simple cyclic pressure loading
Dreidimensionale einfache zyklische 
Druckbelastung
Excess pore pressure accumulation under cyclic load-
ing and in consequence full/partial liquefaction of the 
seabed is a major concern for offshore foundations' 
stability. In order to validate my cyclic soil constitutive 
model, I simulated typical cyclic undrained triaxial tests 
in experiments performed in NGI. 
Figure 4 below shows a well-captured cyclic response 
of the soil stress path and stress-strain behaviour. 
Figure 3: Bearing capacities of the footing under different 
loading rates
Bild 3: Tragfähigkeiten des Fundaments bei verschie-
denen Belastungsgeschwindigkeiten
(a) FEM results of Small et al.
(b) FEM results in Abaqus
(c) FVM results in OpenFOAM
Figure 4: Experimental vs. Simulated stress path and stress-
strain curve in cyclic undrained triaxial tests on full 
soil sample
Bild 4: Spannungspfad und Spannungs-Dehnungskurve 
aus undränierten zyklischen Triaxialversuchen 
an einer ganzen Bodenprobe – Vergleich von 
Versuch und Berechnung
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With the calibrated soil parameters, a hypothetical case 
of standing wave pressure acting on top of porous sea 
floor is also explored here. The simulated excess pore 
pressure variations, cycle by cycle, at two different soil 
depths have been plotted in Figure 5. Results from the 
classic Biots theory, i.e. the poro-elastic model, are 
also presented for comparison. The poro-elastoplastic 
model predicts a gradual accumulation of excess pore 
pressure inside the soil corresponding to a gradual de-
crease of pore volume, while the simple poro-elastic 
model, which has constant pore volume only captures 
the steady state pore pressure variation.
3.3 Gravity-based offshore foundation
Schwerkraftfundament für Offshore-
Bauwerke
This test case consists of three computational domains: 
a numerical wave tank 86 m long and 42.5 m wide, a 
grounded gravity base structure with hexagonal geom-
etries, and an underlying porous seabed 10 m thick. The 
novelty of such simulation lies in the integration of CFD, 
structural analysis, and porous soil calculations and al-
lows interface coupling between these different physi-
cal systems.
In Figure 6, the total forces created at the structure 
bottom, namely the dynamic wave loads transferred 
through the structure to the underlying soil, are plotted. 
The magnitudes of the shearing forces – Fx denoted by 
red and Fy by green – are quite comparable to that of 
the normal force Fz (blue). This demonstrates that the 
soil underneath the structure is subjected to significant 
combined loading effects from the structure response.
Figure 7 presents different screenshots taken from the 
simulated domains. The upper left panel depicts the 
calculated free surface of water waves, in which the 
presence of the structure significantly modified the 
wave motion around it. The upper right panel shows 
the generated wave pressure load on the gravity struc-
ture and porous seabed surface. Such loading condi-
tion is highly nonlinear and three-dimensional, partly 
due to the disturbance effect of the structure and also 
due to the directional spreading of natural waves. This 
complex wave pressure loading environment is impos-
sible to get from analytical solutions based on wave 
theory, but can readily be estimated from advanced 
CFD wave solvers. 
The bottom left one plots the pore fluid flow direction 
induced in the seabed at a time when a wave trough 
is passing by the gravity structure. There are notable 
upwards pore fluid flows created underneath the struc-
ture. The bottom right panel shows the contours of the 
wave-induced shear stress measurement in the seabed 
soil and the upper gravity structure.
Figure 5: Simulated pore pressure evolution in seabed 
under cyclic wave loading; the impermeable struc-
ture sits steadily in the centre of simulated seabed 
domain
Bild 5: Berechnete Entwicklung des Porenwasserdrucks 
am Meeresboden unter zyklischer Wellenbelas-
tung; das undurchlässige Bauwerk befindet sich 
in einer unveränderlichen Lage in der Mitte des 
modellierten Meeresbodenbereiches
Figure 6: Combined structure force loading on the soil-
structure interface
Bild 6: Kombinierte Belastung durch das Bauwerk an der 
Boden-Bauwerk-Grenzfläche
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4 Conclusions
Zusammenfassung
The simulation cases presented in this article serve 
as brief examples on how the solver package can be 
used for modelling different soil behaviour and load-
ing conditions. I believe that there are more potentials 
for this solver package to be applied in the wide range 
of geotechnical applications, due to the flexibility and 
open-source feature of OpenFOAM which freely sup-
ports from pre-processing (mesh generation), parallel 
computation, as well as post-processing (visualization). 
Being a code developer, there is great freedom in cre-
ating new classes and functions tailor-made for the 
physics of your interest; whereas being a user, differ-
ent application cases either purely for soil mechanics 
or for multi-physical topics where both fluid and solid is 
involved can be set up efficiently. The discussions are 
open and welcome. 
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Zur Berücksichtigung der Kopplung von Grundwasser-
strömung und Bodenverformung bei der numerischen 
Berechnung der Porenwasserdruckverteilung 
On the Influence of Coupling Groundwater Flow and Soil 
Deformation on the Numerical Calculation of the Pore 
Pressure Distribution
Dipl.-Ing. Oliver Stelzer, Bundesanstalt für Wasserbau, Karlsruhe
Bei numerischen Berechnungen in der Geotechnik 
spielt die Berücksichtigung der Grundwasserverhält-
nisse eine zentrale Rolle. Unterschiedliche Modellie-
rungsansätze zur Ermittlung der Porenwasserdruck-
verteilung im Boden mit und ohne Kopplung von 
Grundwasserströmung und Bodenverformung werden 
vorgestellt und deren Auswirkungen anhand von Bei-
spielen erläutert.
The appropriate consideration of the groundwater 
situation plays a crucial rule in numerical calculations 
in geotechnical engineering. Different modelling ap-
proaches to determine the pore pressure distribution 
in the subsoil with and without coupling of groundwa-
ter flow and soil deformation are presented and the 
consequences are explained by means of examples.
1 Einleitung
Introduction
Die vollständige Beschreibung des Spannungszu-
standes im Boden erfordert die Berücksichtigung der 
Auswirkungen des Porenwassers auf den Boden, d. h. 
bei gesättigten Verhältnissen der Strömungs- und 
Auftriebskräfte, sowie der Auswirkungen der Boden-
verformung auf die Porenwasserdrücke. Bei der Erfas-
sung des Grundwassereinflusses in der Spannungs-
berechnung ist dabei zwischen ungekoppelten und 
gekoppelten Berechnungen zu unterscheiden. Be-
rechnungen, bei denen lediglich die Auswirkungen der 
Strömungs- und Auftriebskräfte auf die Spannungs-
verteilung im Boden und die daraus resultierenden 
Bodenverformungen berücksichtigt werden, werden 
als ungekoppelt bezeichnet. Bei gekoppelten Berech-
nungen werden dagegen zusätzlich die Auswirkungen 
der Bodenverformungen auf die Porenwasserdrü-
cke und die daraus resultierenden Grundwasserströ-
mungen berücksichtigt. 
In ungekoppelten Berechnungen wird deshalb in je-
dem Rechenschritt zuerst die Porenwasserdruckvertei-
lung ermittelt und anschließend als Eingangsgröße für 
die Spannungs-Verformungsberechnung verwendet. 
In gekoppelten Konsolidationsberechnungen werden 
dagegen in jedem Berechnungsschritt der totale Span-
nungszustand im Boden und die Porenwasserdruck-
verteilung gleichzeitig bestimmt. Die Entscheidung, ob 
die Kopplung von Grundwasserströmung und Boden-
verformung berücksichtigt werden muss, ist eng mit 
der Frage verknüpft, ob sich der Boden eher undräniert 
oder dräniert verhält, d. h. ob sich bei der gegebenen 
Belastungsdauer und den vorliegenden Bodeneigen-
schaften Porenwasserüber- bzw. unterdrücke aufbau-
en oder nicht.
Dieser Beitrag stellt zunächst die theoretischen Grund-
lagen für verschiedene Modellierungsmöglichkeiten 
zur Berechnung der Porenwasserdruckverteilung dar. 
In diesem Zusammenhang wird auch erläutert, wie ab-
geschätzt werden kann, ob bei dem zu untersuchenden 
geotechnischen Problem dräniertes oder undräniertes 
Bodenverhalten zu erwarten ist. Weiterhin werden Hin-
weise zu den Auswirkungen undränierter Zustände auf 
Standsicherheitsberechnungen gegeben. Abschlie-
ßend werden anhand von zwei Anwendungsbeispie-
len mit einer Dammschüttung auf bindigem Boden und 
schneller Wasserpiegelabsenkung in einem Speicher-
becken die Porenwasserdruckverteilungen unter den 
verschiedenen Modellannahmen ermittelt und deren 
Auswirkungen auf die Dammstandsicherheit unter-
sucht.
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2 Theoretische Grundlagen
Theoretical background
Das Verhalten von Böden ist insbesondere bei relativ 
geringer hydraulischer Durchlässigkeit stark von den 
Wechselwirkungen zwischen der festen und der flüs-
sigen Phase geprägt. Durch das Zusammenwirken 
der Steifigkeiten des Korngerüsts und des Porenfluids 
stellen sich bei un- oder teildränierten Belastungen 
Porenwasserdruckänderungen und zeitverzögerte De-
formationen ein, die eine simultane zeitabhängige Be-
trachtung von Bodenverformung und Grundwasserströ-
mung erfordern können.
Diese Vorgänge können mit Hilfe der Konsolidations-
theorie, die von Terzaghi (1925) für den eindimensio-
nalen Fall und linear elastischen Boden entwickelt und 
von Biot (1941) verallgemeinert und für dreidimensio-
nale Verhältnisse erweitert wurde, untersucht werden.
Die Theorie von Biot wurde stetig weiterentwickelt, z. B. 
durch die Einführung der Anisotropie des Korngerüsts 
hinsichtlich der Verformbarkeit und der hydraulischen 
Durchlässigkeit und der Veränderung der Durchlässig-
keit in Abhängigkeit von der Porosität.
Numerische Verfahren, wie die Finite Elemente Metho-
de, haben es ermöglicht, zwei- und dreidimensionale 
Konsolidierungsprobleme auf der Grundlage der The-
orie von Biot mit komplexen Randbedingungen sowie 
unter Verwendung von nichtlinearen elastoplastischen 
Stoffgesetzen zu lösen. Die Berücksichtigung nichtline-
arer Stoffgesetze wurde zunächst u. a. von Lewis et al. 
(1976) behandelt.
Aus der allgemeinen Formulierung der Konsolidations-
theorie lassen sich unter verschiedenen Annahmen 
Grenzfälle ableiten, die bei der Ermittlung der Poren-
wasserdruckverteilung zur Anwendung kommen kön-
nen. Diese Annahmen betreffen zum einen die Dauer 
von Be- oder Entlastungsvorgängen (z. B. Auflast, Aus-
hub, etc.) im Verhältnis zur Dauer des Konsolidations-
vorganges und zum anderen Grenzannahmen zur Ver-
formbarkeit des Bodens.
Bezüglich der Belastungsdauer kann zwischen einer 
im Vergleich zur Dauer des Konsolidationsvorganges 
schnellen Belastung und einer vergleichsweise lang-
samen Dauer der Belastungsänderung unterschieden 
werden. Es wird dann von vollkommen undräniertem 
bzw. dräniertem Bodenverhalten ausgegangen. Man 
spricht auch vom Kurz- und Langzeitverhalten. Die Be-
rechnung vereinfacht sich durch diese Grenzbetrach-
tungen erheblich, da die Zeitabhängigkeit der Berech-
nung durch die getroffenen Annahmen entfällt.
Nimmt man für die zeitabhängige Berechnung der Po-
renwasserdruckverteilung an, dass Verformungen des 
Bodens vernachlässigbar klein sind, das Korngerüst 
also als inkompressibel angesehen werden kann, führt 
dies zu einer Entkopplung von instationärer Grundwas-
serströmungs- und Spannungs-Verformungsberech-
nung, wobei in der Verformungsberechnung selbst rea-
listische Bodensteifigkeiten verwendet werden. 
Aus diesen Überlegungen ergeben sich vier Modellie-
rungsansätze zur numerischen Ermittlung der Poren-
wasserdruckverteilung, die in Tabelle  1 zusammenge-
stellt sind. Diese werden nachfolgend genauer erläutert.
Tabelle 1: Berechnungsansätze zur Ermittlung der Poren-
wasserdruckverteilung
Table 1: Types of analysis used to determine the pore 
pressure distribution
2.1 Konsolidationsberechnung
Consolidation analysis
Die Grundgleichungen zur Beschreibung des quasi-sta-
tischen Konsolidationsvorganges nach Biot setzen sich 
aus der Kontinuitätsbedingung der Strömung des Poren-
wassers (Massenerhaltung) und den statischen Gleich-
gewichtsbedingungen am Bodenelement zusammen. 
Die Kontinuitätsgleichung für gesättigte Verhältnisse 
und inkompressible Bodenpartikel lautet (siehe z. B. 
Verruijt, 1995):
Analysetyp
gekoppelt ungekoppelt
zeitabhängig Konsolidation
instationäre Grund-
wasserströmung
zeitunabhängig undräniert
dräniert (stationäre 
Grundwasser-
strömung)
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Darin sind vf  die volumetrische Dehnung des Kornge-
rüsts, pw der Porenwasserdruck, n die Porosität, k die 
hydraulische Durchlässigkeit des Bodens, Kw die Kom-
pressionssteifigkeit von Wasser, q der Darcy-Flussvek-
tor, γw die Wichte des Porenwassers und t die Zeit.
Diese sogenannte Speichergleichung beschreibt, dass 
die Summe der Zu- und Abflüsse (rechte Seite der Glei-
chung) gleich der Wasserspeicherung (linke Seite) im 
betrachteten Volumen sein muss. Die Speichereigen-
schaften werden durch die Kompressibilität des Korn-
gerüsts (Term a) und den damit einhergehenden volu-
metrischen Dehnungen und der Kompressibilität des 
Porenwassers (Term b) bestimmt. 
Die Gleichgewichtsbedingungen für das Korngerüst 
werden in totalen Spannungen formuliert und liefern 
drei Gleichungen für die drei Koordinatenrichtungen 
x, y und z. Die totalen Normalspannungen sind dabei 
durch das Prinzip der effektiven Spannungen mit den 
effektiven Spannungen und dem Porenwasserdruck 
verknüpft:
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Darin bezeichnen σ'ii effektive Normalspannungen, 
σij = σ'ij (totale = effektive) Schubspannungen und fi Vo-
lumenkräfte (z. B. Schwerkraft) in den jeweiligen Koor-
dinatenrichtungen. Die effektiven Spannungen werden 
über ein Stoffmodell mit den Dehnungen des Bodens 
verknüpft. Für elastoplastisches Materialverhalten wer-
den Spannungen und Dehnungen in inkrementeller 
Form formuliert.
Die Gleichungen (1) und (2) sind über die volumetrischen 
Dehnungen des Korngerüsts vf  und den Porenwasser-
druck pw gekoppelt.
2.2 Undränierte Berechnung
Undrained analysis
Bei sehr schneller Belastung (oder Entlastung) ver-
gleichsweise gering durchlässiger Böden, kann ange-
nommen werden, dass sich während der Dauer der 
Belastungsänderung kein Porenwasserfluss einstellt, 
sodass durch die behinderte Volumenänderung des 
Korngerüsts Porenwasserdruckänderungen entstehen. 
In diesem Fall kann eine sogenannte undränierte Ana-
lyse durchgeführt werden.
(a)  Auswirkungen der Annahme „undräniert“ auf 
  die zu lösenden Grundgleichungen
Bei der undränierten Analyse wird ausgenutzt, dass 
sich die Grundwasserströmungsgleichung (1) aufgrund 
des bei der angenommenen schnellen Änderung der 
Belastung fehlenden Porenwasserflusses deutlich ver-
einfacht, da die rechte Seite dann gleich Null ist. In die-
sem Fall muss die Volumenänderung des Korngerüsts 
(Term a) derjenigen des Porenfluids (Term b) entspre-
chen, und es kann eine Beziehung zwischen der Ände-
rung der volumetrischen Dehnung des Korngerüsts und 
der Porenwasserdruckänderung abgeleitet werden:
K
n
pv
w
wT Tf =-  (3)
Durch Einsetzen von Gleichung (3) kann der Porenwas-
serdruck als Unbekannte aus den Gleichgewichtsbe-
dingungen (2) eliminiert werden. Dies führt nach Umfor-
mungen letztendlich dazu, dass in der Berechnung ein 
um die Kompressionssteifigkeit des Porenwassers er-
höhter undränierter Kompressionsmoduls Ku = K‘ + Kw/n 
anstelle des Kompressionsmoduls des Korngerüsts K‘ 
berücksichtigt wird. Der Schubmodul G bleibt unverän-
dert. Somit lassen sich die Gleichgewichtsbedingungen 
bzw. Verformungsgleichungen unabhängig vom Poren-
wasserdruck lösen und die Porenwasserdruckände-
rung kann im Nachgang bestimmt werden.
(b)  Spannungsinduzierte undränierte Porenwas- 
  serdruckänderung
Für das Verständnis der Rolle der Kompressionssteifig-
keit bzw. Kompressibilität von Boden und Porenwasser 
bei undränierten Porenwasserdruckänderungen kann 
der Porenwasserdruckparameter B nach Skempton 
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(1954) herangezogen werden. Dieser beschreibt die 
Lastaufteilung von totalen Spannungsänderungen zwi-
schen Porenwasser und Korngerüst bei undränierten 
Verhältnissen:
'
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w
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Dieser sogenannte Skempton-B Parameter lässt sich 
ableiten, indem man Gleichung (3) mit der Volumenän-
derung des Korngerüsts infolge Änderung der effek-
tiven Spannungen gleichsetzt. Für linear elastischen 
isotropen Boden ergibt sich diese aus der Änderung 
der mittleren effektiven Spannung 'mTv  und dem Kom-
pressionsmodul K‘ des Korngerüsts:
'
'
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Die entscheidende Größe in Gleichung (4) ist dabei 
das Verhältnis der Kompressionssteifigkeiten von 
Korngerüst und Porenwasser K‘/Kw. Bei gesättigten 
Verhältnissen und damit nahezu inkompressiblem Po-
renwasser ergibt sich für weiche bis steife Böden B ≈ 1 
(Kw = 2·106 kN/m² >> K‘), d. h. es entstehen Porenwasser-
druckänderungen ∆pw, die der Änderung der isotropen 
totalen Spannung ∆σm entsprechen. Die mittleren effek-
tiven Spannungen bleiben unverändert.
In manchen Fällen ist es sinnvoll eine gewisse Kom-
pressibilität des Porenwassers zu berücksichtigen. 
Beispielsweise berichten Köhler et al. (1999) über fein 
verteilte Gaseinschlüsse unterhalb des Grundwasser-
spiegels, die eine deutlich erhöhte Kompressibilität des 
dann die Poren nicht voll ausfüllenden Porenwassers 
bewirken und z.  B. bei schnellen Absenkungsvorgän-
gen bemessungsrelevante instationäre Porenwasserü-
berdrücke verursachen können. Unter diesen Voraus-
setzungen nimmt B Werte zwischen 0 und 1 an. Anstelle 
der Kompressionssteifigkeit des wassergesättigten 
Porenwassers Kw ist dann für Konsolidationsberech-
nungen die Kompressionssteifigkeit der Wasser-Luft/
Gas Mischung Kwg in Gleichung (1) einzusetzen (Köhler 
et al., 1999, Montenegro & Stelzer, 2014). Auch eine sehr 
hohe Steifigkeit des Korngerüsts (z.  B. im kompakten 
Fels) kann zu B-Werten kleiner 1 führen. Die rechne-
rische Annahme eines inkompressiblen Korngerüsts 
(K‘ >> Kw bzw. Kwg) führt demnach zu B = 0.
2.3 Dränierte Berechnung
Drained analysis
Falls bei der zu untersuchenden geotechnischen Pro-
blemstellung die Belastungsänderung so langsam 
stattfindet, dass das Porenwasser während dessen ab-
fließen kann, sich also keine nennenswerten Porenwas-
serüberdrücke aufbauen können, ist keine gekoppelte 
Analyse notwendig. Man spricht dann von dränierten 
Verhältnissen. Dann kann zur Ermittlung der Poren-
wasserdruckverteilung eine ungekoppelte stationäre 
Grundwasserströmungsberechnung für die jeweiligen 
hydraulischen Randbedingungen durchgeführt werden. 
2.4 Grundwasserströmungsberechnung
Groundwater flow analysis
Bei der reinen Grundwasserströmungsberechnung 
wird nur die Grundwasserströmungsgleichung (1) un-
ter den gegebenen hydraulischen Randbedingungen 
gelöst und die Kopplung mit den Bodenverformungen 
über den Verformungsterm (a) in Gleichung (1) wird ver-
nachlässigt. Dabei ist zwischen stationären und insta-
tionären (zeitabhängigen) Strömungsverhältnissen zu 
unterscheiden. 
(a)  Instationäre Grundwasserströmung
Zeitabhängige Strömungsverhältnisse treten zwischen 
dem Zeitpunkt der Änderung von hydraulischen Rand-
bedingungen und der Einstellung eines zu den neuen 
Randbedingungen kompatiblen stationären Strömungs-
feldes auf. Bei der instationären Strömungsberechnung 
wird der Boden als starr angenommen, sodass der Ver-
formungsterm in Gleichung (1) verschwindet:
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Dadurch ist nur noch der Porenwasserdruck pw als un-
bekannte skalare Größe enthalten und die Kopplung 
mit Gleichung (2) entfällt. Die sich ergebende Poren-
wasserdruckverteilung kann dann als Eingangsgröße 
für die Verformungsberechnung in den Gleichungen (2) 
verwendet werden. 
In der Grundwasserhydraulik wird oftmals in Glei-
chung (6) anstelle der reinen Fluidkompressibilität 
Cw = 1/Kw eine Gesamtkompressibilität (1/Es + n/Kw) als 
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Summe der Kompressibilitäten von Korngerüst (mit 
einem Steifemodul Es) und Porenwasser verwendet. So 
können vereinfacht (ohne Kopplung) die Auswirkungen 
der Kompressibilität des Korngerüsts auf den zeitlichen 
Verlauf des Porenwasserdruckes berücksichtigt wer-
den. Dieser Ansatz ist aber theoretisch nur bei zeitlich 
unveränderlichen totalen Spannungen und bei Ver-
nachlässigung von Horizontalverformungen gültig und 
bietet somit einen im Vergleich zur allgemeinen gekop-
pelten Lösung eingeschränkten Anwendungsbereich 
(Verruijt, 1995).
Durch die Entkopplung von Grundwasserströmung und 
Bodenverformung werden spannungsinduzierte Ände-
rungen des Porenwasserdruckes nicht erfasst, sodass 
sich ändernde totale Spannungen am Modellrand, z. B. 
infolge einer Dammschüttung, eines Aushubs oder Än-
derungen der externen Wasserdruckbelastung keinen 
Einfluss auf die Porenwasserdruckverteilung haben. 
(b)  Stationäre Grundwasserströmung
Im stationären Zustand haben sich konstante Strö-
mungsverhältnisse eingestellt, d. h. es findet keine Än-
derung der Wasserspeicherung in den Poren des Korn-
gerüsts mehr statt, sodass der zeitabhängige Term in 
Gleichung (6) verschwindet. Die stationäre Grundwas-
serströmungsgleichung ergibt sich somit zu:
0
k
pq
w
w$ $ dcd d- = =c m  (7)
3 Dräniert oder undräniert?
Drained or undrained?
Ob dräniertes, teildräniertes oder undräniertes Material-
verhalten vorliegt, hängt von der Belastungsgeschwin-
digkeit, der Durchlässigkeit des Bodens, der Kompres-
sibilität des Bodens und des Porenwassers und der 
Länge der Dränagewege ab. Ein geeigneter Parameter 
zur Beurteilung ist der dimensionslose Zeitfaktor T aus 
der eindimensionalen Konsolidationstheorie von Ter-
zaghi (1925):
T
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c tv
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Darin sind
c
k E
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c
=  (9)
der Konsolidationskoeffizient, k die hydraulische Durch-
lässigkeit, t die Dauer der Belastungsänderung/Bauzeit, 
D die Länge des Dränagewegs, γw die Wichte des Poren-
wassers und Es der Steifemodul des Korngerüsts. In der 
eindimensionalen Terzaghischen Konsolidationstheorie 
wird von inkompressiblem Porenwasser ausgegangen. 
Kompressibles Porenwasser kann durch Berücksichti-
gung der Kompressionssteifigkeit Kwg des Porenfluids 
(Gemisch aus Wasser mit kompressiblen Gaseinschlüs-
sen) berücksichtigt werden (Verruijt, 1995): 
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Mit Hilfe des Zeitfaktors T kann die Dauer des Konsoli-
dationsvorgangs abgeschätzt werden, indem der Kon-
solidationsgrad U als Funktion von T aufgetragen wird, 
siehe Bild  1. Der Konsolidationsgrad U ist definiert als 
das Verhältnis der Zeitsetzung zur Endsetzung und be-
schreibt damit wie weit der Konsolidationsvorgang zu 
einem bestimmten Zeitpunkt t nach (plötzlicher) Lastauf-
bringung bereits fortgeschritten ist. Für den undränierten 
Anfangszustand ist U = 0. Für den dränierten Endzustand 
sind die Setzungen in voller Größe eingetreten und der 
Porenwasserüberdruck ist vollständig abgebaut, d.  h. 
U =  1. Der Zeitfaktor T ist außerdem sehr nützlich, um 
sich Einflüsse der enthaltenen Parameter auf die Konso-
lidationszeit zu verdeutlichen. Beispielsweise steigt die 
Konsolidationszeit mit zunehmender Kompressibilität 
bzw. abnehmender Bodensteifigkeit und Fluidsteifigkeit 
an, da während des Dissipationsvorganges mehr Was-
ser aus dem Boden heraus- bzw. hereinfließen muss, 
was zu einer Verzögerung des Prozesses führt.
Bild 1:  Konsolidationsgrad U als Funktion des Zeitfak-
tors T aus Verruijt (1995)
Figure 1: Degree of consolidation as a function of time 
factor T from Verruijt (1995)
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Verruijt (1995) schlägt vor, dass von dränierten Verhält-
nissen ausgegangen werden kann, wenn 99  % des 
Konsolidationsprozesses abgeschlossen sind, d.  h. 
U > 99 %. Aus Bild 1 ergibt sich dann ein Zeitfaktor T99 
von ca. 2, sodass bei einer Dauer der Belastungsände-
rung t99 > 2 D2/cv dränierte Verhältnisse vorliegen. Für 
T01 < 10-4 (U < 1%) bzw. t01 < 10-4 D²/cv kann dagegen die 
Laständerung als plötzlich betrachtet werden und es 
sollte eine undränierte Berechnung erfolgen. Für den 
Bereich 10-4 < T < 2 ist demnach eine Konsolidationsbe-
rechnung sinnvoll.
Duncan et al. (2014) stellen die Konsolidationsdauer t99 
als Funktion der Länge des Dränagewegs für typische 
Bodenarten dar (Bild 2). Während für Sande und Kiese 
ein dränierter Zustand bereits nach wenigen Stunden 
bis zu einigen Tagen zu erwarten ist, kann dies für Tone 
viele Jahre dauern.
Auch bei zweidimensionalen Problemen wird der Zeit-
faktor T zur ingenieurmäßigen Einschätzung des Bo-
denverhaltens verwendet, z. B. von Vermeer und Mei-
er (1998) und Wehnert (2006) für tiefe Baugruben in 
bindigen Böden. Da dann eine geringere Konsolidati-
onsdauer zu erwarten ist, kann das beschriebene 1D-
Kriterium zwar eine Einschätzung liefern, eine genaue 
zahlenmäßige Festlegung der Abgrenzung zwischen 
dräniertem, teildränierten und undränierten Verhält-
nissen ist aber auch aufgrund der oft nicht eindeutig 
bestimmbaren Parameter wie der Länge des Dränage-
wegs D oder z. B. bei Anwendung nichtlinearer Ansätze 
für die Bodensteifigkeit schwierig. 
4 Auswirkungen undränierter  
Verhältnisse auf die Standsicherheit
Effects of undrained conditions on 
stability
Bei Konsolidationsberechnungen sind die Porenwas-
serdruckverteilung, die effektiven Spannungen und da-
mit auch die Verformungen, die Scherfestigkeit und die 
Standsicherheit von Bauwerken zeitabhängig. Es stellt 
sich daher die Frage, welche Modellannahmen für die 
durchzuführenden Standsicherheitsberechnungen ein 
auf der sicheren Seite liegendes Ergebnis liefern.
Für die Beurteilung der Auswirkungen von Porenwas-
serdruckänderungen infolge un- und teildränierter 
Zustände ist zu unterscheiden, ob sich während einer 
Belastung (z. B. durch den Bau eines Dammes oder 
eines Fundaments) Porenwasserüberdrücke im Boden 
aufbauen, die zu einer verzögerten Erhöhung der ef-
fektiven Spannungen und damit zu einer geringeren 
Standsicherheit führen oder ob eine Entlastung und die 
damit verbundene Reduktion des Porenwasserdruckes 
die Standsicherheit zunächst begünstigen. In vielen Fäl-
len ist also bei mechanischer Belastung der undränierte 
Anfangszustand und bei Entlastungsvorgängen der 
dränierte Endzustand für die Standsicherheitsberech-
nung maßgebend. 
Die ermittelte Standsicherheit kann bei gekoppelten 
Berechnungen mit realistischen Annahmen zur Dauer 
von Belastungsänderungen, Steifigkeits- und Durch-
lässigkeitsverhältnissen mit entsprechenden Auswir-
kungen auf den Porenwasserdruck und die effektiven 
Spannungen deutlich günstiger ausfallen. Meistens 
sind aber die zeitlichen Randbedingungen im Vorfeld 
von Baumaßnahmen nur grob abschätzbar. Auch die 
Bestimmung und Vielzahl der Bodeneigenschaften, die 
hier zusätzlich zu den Scherfestigkeitsparametern eine 
Rolle spielen, ist mit Unsicherheiten behaftet und kann 
so zu Fehleinschätzungen der Standsicherheit führen. 
Letztendlich wird deshalb für die Standsicherheitsbe-
rechnungen oft auf konservative Grenzbetrachtungen 
zurückgegriffen. Besonders schwierig sind Fälle zu be-
urteilen, bei denen sich Porenwasserdruckänderungen 
sowohl aus Änderungen der totalen Spannungen als 
auch aus Änderungen der hydraulischen Randbedin-
gungen überlagern. Im Vorfeld lässt sich nicht immer 
eindeutig entscheiden, welcher Zustand maßgebend 
ist. Im Zweifelsfall sind daher sowohl der undränierte 
Bild 2: Erforderliche Zeit t99 zum Erreichen von 
dränierten Verhältnissen im Boden aus Duncan 
et al. (2014)
Figure 2: Time t99 required for drainage in soil deposits 
from Duncan et al. (2014)
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als auch der dränierte Fall zu untersuchen (EANG, 
2014). 
Zwischenzustände während des Konsolidationspro-
zesses lassen sich nur mit einer zeitabhängigen Berech-
nung erfassen. Diese Vorgehensweise ist insbesondere 
dann sinnvoll, wenn zeitbegrenzte Bauzustände beur-
teilt werden müssen, z. B. im Rahmen der Anwendung 
der Beobachtungsmethode zum Vergleich mit geotech-
nischen Messungen. 
5 Anwendungsbeispiel 1: Bau eines 
Dammes auf bindigem Boden
Example 1: Dam construction on 
cohesive soil 
Zunächst werden an einem einfachen Beispiel die in 
Abschnitt 2 beschriebenen Berechnungsmethoden zur 
Porenwasserdruckermittlung angewendet und auf die-
se Weise grundlegende Unterschiede zwischen unge-
koppelter Analyse und gekoppelter Analyse aufgezeigt. 
Weiterhin soll anhand des Beispiels die Verwendung 
des Zeitfaktors T (vgl. Abschnitt 3) zur Abschätzung, ob 
dränierte oder undränierte Verhältnisse vorliegen, er-
läutert werden. 
Es wird ein 10 m breiter und 4 m hoher Damm aus Sand 
für einen Verkehrsweg betrachtet, der auf wassergesät-
tigtem steifem bindigem Boden mit einer Schichtdicke 
von 15 m in einer Bauzeit von vier Wochen errichtet wer-
den soll, siehe Bild 3. 
Der Grundwasserspiegel entspricht der Geländeober-
kante. Das FE-Modell hat eine Breite von 130  m. Der 
untere Modellrand wird als undurchlässig und unver-
schieblich angenommen, die seitlichen Ränder durch-
lässig und nur horizontal gehalten. Als Stoffmodell wird 
das Mohr-Coulomb-Modell mit den in Tabelle 2 zusam-
mengestellten Bodenparametern verwendet.
Für die vorgesehene Bauzeit von vier Wochen ergibt 
sich bei einem maximalen Dränageweg  D entspre-
chend der Schichtdicke von 15  m der Zeitfaktor T zu 
0,01, d.  h. es ist von teildränierten Verhältnissen aus-
zugehen. Dränierte Bedingungen sind nach einer Zeit 
t99 > 10,6 Jahre, undräniertes Verhalten für t1 < 5 Stun-
den zu erwarten. Für die zugehörigen Zeitfaktoren 
T01 = 10-4 und T99 = 2 und einige Zwischenwerte wurden 
Konsolidationsberechnungen und ergänzend eine drä-
nierte und eine undränierte Berechnung durchgeführt 
und der Porenwasserdruck im vertikalen Schnitt durch 
die Dammachse in Bild 4 dargestellt.
Durch die Dammauflast werden durch die behinderte 
volumetrische Verformung im Untergrund Porenwas-
serüberdrücke erzeugt, die mit zunehmender Bauzeit 
bzw. größerem Zeitfaktor abnehmen. Eine Grundwas-
serströmung entsteht hier erst als Folge der Kopplung 
mit der Bodenverformung durch die Dissipation der 
Porenwasserüberdrücke. Mit der Abnahme des Poren-
wasserüberdruckes steigen die effektiven Spannungen 
Parameter Einheit
Schicht
Damm
Unter-
grund
Wichte γ [kN/m³] 18 20
E-Modul [MN/m²] 100 10
Querdehnzahl υ [-] 0,3 0,3
Durchlässigkeit k [m/s] 1e-3 1e-9
Konsolidations-
beiwert cv
[m²/s] 13,5 1,35e-6
Effektiver Rei-
bungswinkel φ‘ [°] 35 25
Effektive  
Kohäsion c‘ [kN/m²] 0 5
Dilatanzwinkel ψ [°] 0 0
Tabelle 2: Bodenparameter Beispiel 1
Table 2: Soil parameters for example 1
Bild 3: Dammgeometrie und FE-Modell (Ausschnitt)
Figure 3: Dam geometry and FE-model (detail)
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an. Es zeigt sich, dass die Abschätzung der Dränage-
verhältnisse über den Zeitfaktor hier sehr zutreffende 
Ergebnisse liefert. Für T = 2 liegen annähernd dränierte 
Verhältnisse vor und für T =  10-4 entspricht der Poren-
wasserdruckverlauf demjenigen aus der undränierten 
Berechnung.
Die dränierte Analyse liefert den stationären Endzu-
stand des Porenwasserdruckes nach Abschluss des 
Konsolidationsprozesses, der in diesem Fall identisch 
mit dem hydrostatischen Anfangsdruck ist, da keine 
Änderungen der hydraulischen Randbedingungen 
stattfinden. 
In einer ungekoppelten Berechnung können span-
nungsinduzierte Änderungen des Porenwasser-
druckes, die hier infolge der Dammauflast auftreten, 
aufgrund der fehlenden Kopplung mit den Bodenver-
formungen nicht erfasst werden (vgl. Abschnitt  2.4). 
Also liefert diese Berechnung auch keine Änderung 
des Porenwasserdruckes, d. h. die hydrostatische 
Anfangsporenwasserdruckverteilung unterhalb des 
Dammes bleibt unverändert. Damit ist diese Methode 
hier und in vergleichbaren Fällen bei un- und teildrä-
nierten Verhältnissen ungeeignet zur Ermittlung der 
Porenwasserdruckverteilung. 
Anschließend an die Berechnungen zur Ermittlung des 
Porenwasserdruckes wurde in einem nachgeschal-
teten Berechnungsschritt eine Standsicherheitsbe-
rechnung (φ-c-Reduktion) für den Zustand unmittelbar 
nach vollständiger Lastaufbringung durchgeführt. Da-
bei werden die Scherparameter solange abgemindert, 
bis rechnerisch ein Versagen eintritt. Der Sicherheits-
faktor ergibt sich aus dem Verhältnis η  =  tanφ/
tanφBruch = c/cBruch. Während der φ-c-Reduktion werden 
hier weder Saugspannungen in der ungesättigten Bo-
denzone im Damm noch undräniertes Verhalten be-
rücksichtigt, d. h. die Porenwasserdruckverteilung wird 
aus dem letzten Rechenschritt der Konsolidationsbe-
rechnung übernommen, die Saugspannungen werden 
zu Null gesetzt und danach bleibt die Verteilung unver-
ändert. Der berechnete Versagensmechanismus für 
eine Bauzeit von vier Wochen (T = 0,01) ist in Bild 5 dar-
gestellt. 
Die undränierte Berechnung ergibt eine Standsicher-
heit von η = 1,08, für die dränierte Analyse ist η = 2,17. 
Die Sicherheitsfaktoren aus den Konsolidationsberech-
nungen liegen erwartungsgemäß dazwischen, siehe 
Bild 6. Für die geplante Bauzeit (T = 0,01) ist η = 1,54, 
d. h. die undränierte Analyse ist deutlich zu konserva-
tiv, die ungekoppelte (dränierte) Analyse liegt dagegen 
auf der unsicheren Seite. Bild 6 macht aber auch die 
Konsequenzen einer Fehleinschätzung der tatsäch-
lichen Bauzeit oder des Konsolidationsbeiwertes deut-
lich. Eine Änderung des Zeitfaktors um den Faktor 10 
verursacht in diesem Fall eine Änderung des Sicher-
heitsfaktors von Δη = 0,34 - 0,4, sodass der Abstand zu 
den dränierten bzw. undränierten Grenzbetrachtungen 
deutlich geringer wird.
Bild 5: Versagensmechanismus (Schubverzerrungen) für 
T=0,01 (vier Wochen Bauzeit)
Figure 5: Failure mechanism (shear strains) for T = 0.01 
(construction time of four weeks)
Bild 4:  Porenwasserdruckverteilung unter dem Damm 
im vertikalen Schnitt durch die Dammachse für 
verschiedene Zeitfaktoren T
Figure 4: Pore pressure distribution for vertical cut located 
in dam axis for different time factors T
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6 Anwendungsbeispiel 2: Damm bei 
schneller Wasserpiegelabsenkung
Example 2: Dam under rapid 
drawdown conditions
Bei schneller Wasserspiegelabsenkung z.  B. in einem 
Speicherbecken kann der das eingestaute Wasserre-
servoir begrenzende Damm bei geringer hydraulischer 
Durchlässigkeit des Dammmaterials nicht so schnell 
entwässern, wie der Beckenwasserspiegel absinkt. Je 
nach Absenkgeschwindigkeit entstehen un- bzw. teil-
dränierte Verhältnisse und somit wirkt im Dammkern 
ein höheres Grundwasserpotenzial als außerhalb. Die 
Stabilität des Damms vermindert sich dadurch während 
des Absenkvorganges deutlich. Zusätzlich zur Ände-
rung der hydraulischen Randbedingungen während der 
Absenkung wirkt sich die Änderung der Einwirkungen 
aus dem stabilisierenden externen hydrostatischen 
Wasserdruck auf die mittleren totalen Spannungen 
und damit auch auf die Porenwasserdruckverteilung 
aus. Erfolgt der Absenkvorgang dagegen sehr langsam 
bzw. kann der Dammkern bei höherer Durchlässigkeit 
schneller entwässern liegen dränierte Verhältnisse vor.
Die in Kapitel 2 erläuterten unterschiedlichen Ansätze 
zur Bestimmung der Porenwasserdruckverteilung wer-
den nachfolgend in numerischen Berechnungen für ei-
nen Damm angewendet und deren Auswirkungen auf 
die Dammstandsicherheit ermittelt. Zunächst werden 
das untersuchte Dammprojekt, das verwendete FE-Mo-
dell und dessen Kalibrierung beschrieben.
6.1 Projektbeschreibung
Project description
Als Anwendungsbeispiel wird der in Nordschottland ge-
legene Glen Shira Damm betrachtet. Es handelt sich um 
einen Erddamm, der aus einem verdichteten Damm-
kern aus Moränenmaterial aufgebaut und zur Erhöhung 
der Stabilität mit einer als Auflastfilter wirkenden Schutz-
schicht aus Felsbruch versehen wurde. Der untersuchte 
Dammquerschnitt mit einer Höhe von 16  m und Bö-
schungsneigungen von 1  :  2,5 im oberen Bereich bis 
1  : 3 im unteren Bereich ist in Bild 7 dargestellt. In der 
Dammachse ist eine Dichtwand aus Beton angeordnet. 
Paton & Semple (1961) führten Porenwasserdruckmes-
sungen im Damm während einer Wasserspiegelabsen-
kung im Speicherbecken von 8,8 m in 3,3 Tagen durch. 
Die Lage der fünf Porenwasserdruckgeber P1 bis P5 im 
Dammquerschnitt ist in Bild 7 eingetragen.
Bild 7:  Querschnitt Glen Shira Damm nach Paton & Sem-
ple (1961)T
Figure 7: Cross section of Glen Shira Dam according to 
Paton & Semple (1961)
Bild 6: Böschungsstandsicherheit in Abhängigkeit vom 
Zeitfaktor T
Figure 6: Slope stability as a function of time factor T
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6.2 Finite-Elemente-Modell
Finite Element Model
Für die Modellierung des Absenkvorgangs wurde nur 
der wasserseitige Teil des Dammquerschnitts betrach-
tet (siehe Bild 8). Die 2D-Berechnungen wurden mit der 
Finite-Elemente-Software Plaxis (Version AE-Classic) 
durchgeführt. Die seitlichen Modellränder sind als nur 
vertikal verschieblich und undurchlässig angesetzt, der 
untere Modellrand in beiden Koordinatenrichtungen un-
verschieblich und undurchlässig. Der Absenkvorgang 
wurde als zeitabhängige, abschnittsweise lineare hy-
draulische Randbedingung für das Grundwasserpoten-
zial an der Oberfläche des Dammes abgebildet. 
Als Stoffmodell für den Erddamm wurde das Mohr-Cou-
lomb-Modell verwendet. Der Felsuntergrund wurde line-
ar elastisch mit einer geringen hydraulischen Durchläs-
sigkeit von k = 1e-10 m/s abgebildet. Die Bodenparameter 
stammen aus dem Bericht von Paton & Semple (1961) 
ergänzt um Annahmen von Pinyol et al. (2008), die 
ebenfalls Berechnungen zur Porenwasserdruckvertei-
lung im Damm durchführten. Da keine Versuchsergeb-
nisse zum Spannungs-Verformungsverhalten des Bo-
dens vorliegen, wurde der Dilatanzwinkel zu Null 
gesetzt. Weiterhin wird zunächst von voller Wassersätti-
gung unterhalb des Grundwasserspiegels und damit 
von nahezu inkompressiblem Porenwasser ausgegan-
gen, sodass sich für den Skempton-B-Parameter B ≈  1 
ergibt. Aus numerischen Gründen (Singularität der Stei-
figkeitsmatrix) wird B  =  0,98 verwendet. Die Berech-
nungen wurden mit effektiven Festigkeits- und Steifig-
keitsparametern durchgeführt, die verwendeten 
Bodenparameter sind in Tabelle  3 zusammengefasst. 
Als Ausgangszustand für den Porenwasserdruck vor 
dem Feldversuch wurden hydrostatische Verhältnisse 
im Dammkörper zugrunde gelegt und für die ungesät-
tigte Bodenzone hydraulische Eigenschaften basierend 
auf dem Van-Genuchten-Mualem Modell angenommen.
Bild 8:  FE-Modell Glen Shira Damm 
Figure 8: FE-model of Glen Shira Dam
6.3 Modellkalibrierung
Model calibration
In Stelzer et al. (2014) wurde eine Kalibrierung des be-
schriebenen FE-Modells für den Glen Shira Damm auf 
der Basis von gekoppelten ungesättigten/gesättigten 
Konsolidationsberechnungen für linear elastisches Bo-
denverhalten durchgeführt. Ein Vergleich der berech-
neten Grundwasserpotenziale während des Absenk-
vorgangs mit den Potenzialen aus den gemessenen 
Porenwasserdrücken P1 bis P5 (siehe Bild 7) zeigt, dass 
die gemessenen Grundwasserpotenziale gegenüber 
den berechneten eine größere zeitliche Verzögerung 
aufweisen und somit dem sich ändernden Wasserstand 
im Speicherbecken langsamer folgen, siehe Bild 9 (Va-
riante 1). Die Größe dieser zeitlichen Verzögerung ist 
von den in Abschnitt 3 beschriebenen, den Konsolida-
tionsvorgang beeinflussenden Parametern abhängig. 
Dies sind die Kompressibilität bzw. die Steifigkeit des 
Bodens und des Porenfluids, die hydraulische Durchläs-
sigkeit des Dammkerns und die Länge der Fließwege 
bis zum dränierten Rand, also dem Übergang zum Auf-
lastfilter aus Felsbruchmaterial. 
Parameter Einheit
Schicht
Damm-
kern
Fels- 
bruch
Wichte γsat [kN/m³] 22,5 20,5
E-Modul [MN/m²] 100 100
Querdehnzahl υ [-] 0,3 0,3
Durchlässigkeit k [m/s] 1,6e-8 1e-4
Konsolidations-
beiwert cv
[m²/s] 2e-4 1,3
Porenanteil n [-] 0,25 0,4
Reibungswinkel φ‘ [°] 36 45
Kohäsion c‘ [kN/m²] 0,1 0,1
Dilatanzwinkel ψ [°] 0 0
Tabelle 3: Bodenparameter Beispiel 2
Table 3: Soil parameters for example 2
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Paton & Semple (1961) vermuteten, dass fein verteilte 
Lufteinschlüsse unterhalb des Grundwasserspiegels 
zu der beobachteten Verzögerung des Potenzialab-
baus führen. Ähnliche Effekte wurden auch von Köhler 
(1997) u. a. anhand von Messungen des Porenwasser-
druckes bei Absenkvorgängen an Schifffahrtskanälen 
festgestellt. Schon eine geringe Menge von Luftein-
schlüssen im Grundwasser führen zu einer deutlich 
erhöhten Kompressibilität des Wasser-Luft-Gemisches 
und damit zu einem geringeren Konsolidationsbeiwert 
c
v
 nach Gleichung (10). Daher wurde als zweite Varian-
te eine Berechnung mit einer höheren Kompressibilität 
des Porenfluids bei ansonsten unveränderten Boden-
parametern gemäß Tabelle 3 untersucht. Für eine Luft-
sättigung von nur 2  % ergibt sich die erwartete Zeit-
verzögerung, siehe Bild 9 (Variante 2). Dies entspricht 
einer Kompressionssteifigkeit K
wg
 des Wasser-Luft-Ge-
misches von ca. 10  MN/m², einem Konsolidationsbei-
wert cv = 4,5e-5 m²/s und für den Skempton-B-Parame-
ter ergibt sich B ≈ 0,3.
Da während des Absenkvorganges zwar die zeit-
liche Entwicklung der Porenwasserdrücke aber nicht 
ergänzend die Verformungen des Dammes gemes-
sen wurden, ist keine eindeutige Modellkalibrierung 
des gekoppelten Grundwasserströmungs- und Ver-
formungsproblems möglich. Es gibt mehrere Para-
meterkombinationen mit cv  =  4,5e-5  m²/s, für die die 
gemessenen Porenwasserdrücke vergleichbar gut 
nachgerechnet werden können. Unter der Annahme 
inkompressiblen Porenwassers kann dies z.  B. durch 
eine erhöhte Kompressibilität des Korngerüsts (E-Modul 
ca. 20 MN/m²) oder eine Verringerung der Durchlässig-
keit des Dammkerns auf k = 3,5e-9 m/s erreicht werden. 
6.4 Berechnungsergebnisse
Calculation results
Zur Untersuchung der Auswirkungen der unterschied-
lichen Berechnungsansätze auf den Porenwasser-
druck werden die zwei beschriebenen Varianten un-
tersucht. Für den Dammkern wird also einerseits mit 
den Bodenparametern aus Tabelle 3 mit cv = 2e-4 m²/s 
und inkompressiblem Porenwasser, d. h. Skempton-
B = 0,98 (Variante 1) als auch mit an den Porenwasser-
druckmessungen kalibriertem Konsolidationsbeiwert 
cv = 4,5e-5 m²/s und kompressiblem Porenwasser mit 
B = 0,3 (Variante 2) gerechnet. Es werden gekoppelte 
Konsolidationsberechnungen und ungekoppelte Be-
rechnungen mit instationärer Grundwasserströmungs-
berechnung nach Gleichung (6) durchgeführt und 
außerdem die Grenzfälle dräniert und undräniert be-
trachtet. 
Bild 9: Gemessener und (gekoppelt) berechneter Zeitver-
lauf des Porenwasserdruckes in den Punkten P1 
bis P5 für die Varianten 1 und 2 aus Stelzer et al. 
(2014) 
Figure 9: Measured and (coupled) calculated pore pres-
sures at points P1-P5 for cases 1 and 2 from 
Stelzer et al. (2014) 
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6.4.1 Porenwasserdruckverteilung
Pore pressure distribution
In Bild 10 werden die berechneten Porenwasserdruck-
verteilungen für die Varianten 1 und 2 den Messungen 
exemplarisch in den Punkten P2 und P4 (Lage im Damm 
siehe Bild  7) gegenübergestellt. Für die dränierte Be-
rechnung ergibt sich in dem durch die Kerndichtwand 
und den dichten Felsuntergrund begrenzten Damm 
ein horizontaler Grundwasserspiegel, der zu jedem 
Zeitpunkt dem Wasserspiegel im Speicherbecken ent-
spricht. Der Porenwasserdruck im Damm, d.  h. auch 
in allen Messpunkten, entspricht dem hydrostatischen 
Druck unterhalb des Wasserspiegels im Becken, zumin-
dest solange dieser oberhalb des betrachteten Punktes 
liegt. 
Der Vergleich zwischen Konsolidations- und unge-
koppelter Berechnung zeigt, dass die ungekoppelten 
Berechnungen geringere Grundwasserpotenziale er-
geben. Die Berücksichtigung der Kompressibilität des 
Korngerüsts führt in den gekoppelten Berechnungen zu 
einer größeren zeitlichen Verzögerung des Porenwas-
serdruckabbaus und damit zu höheren Grundwasser-
potenzialen. Die Unterschiede sind für Variante 1 größer 
als für Variante 2, da in Variante 2 die Dämpfung des 
Porenwasserdruckverlaufs von der erhöhten Kompres-
sibilität des Porenwassers (mit Gaseinschlüssen) domi-
niert wird und diese sowohl in der Konsolidations- als 
auch in der ungekoppelten Analyse durch die Verwen-
dung der gleichen Kompressionssteifigkeit des Wasser-
Gas-Gemisches Kwg in der Grundwasserströmungsglei-
chung berücksichtigt wird.
Bild  11 zeigt die Porenwasserdruckverteilung im ver-
tikalen Schnitt durch die übereinander liegenden 
Messpunkte P2 und P4 für die maximale Absenkung 
(Δh = 8,8 m) auf 5 m Höhe oberhalb der Aufstandsflä-
che des Dammes. Saugspannungen werden nicht dar-
gestellt. Der Übergang zu dem den Dammkern umge-
benden Filter liegt an der Oberkante des Dammkerns in 
diesem Schnitt bei 10,8 m, an der Unterkante bei 0,5 m 
Höhe. Zusätzlich zu der im Feldversuch verwendeten 
mittleren Absenkgeschwindigkeit im Speicherbecken 
(v = Δh/Δt = 8,8 m/3,3 Tage = 2,67 m/Tag) wurde in den 
Berechnungen die Absenkgeschwindigkeit variiert. 
Für die untersuchten Absenkgeschwindigkeiten wird 
die Porenwasserdruckdifferenz zwischen gekoppelter 
Konsolidations- und ungekoppelter Berechnung für Va-
riante  1 zunächst mit zunehmender Absenkgeschwin-
digkeit größer, während es bei Variante 2 für alle un-
tersuchten Absenkgeschwindigkeiten nur geringe 
Unterschiede gibt. Bei gleicher Absenkgeschwindigkeit 
Bild 10:  Gemessener und (gekoppelt / ungekoppelt) be-
rechneter Zeitverlauf des Porenwasserdrucks in 
den Punkten P2 und P4 für die Varianten 1 und 2
Figure 10: Measured and (coupled / uncoupled) calculated 
pore pressures at points P2 and P4 for cases 1 
and 2
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in den beiden Varianten ergeben sich aufgrund des ge-
ringeren Konsolidationsbeiwertes in Variante 2 deutlich 
höhere Porenwasserdrücke. Mit zunehmender Absenk-
geschwindigkeit nähert sich die Porenwasserdruckver-
teilung der Verteilung für undränierte Verhältnisse an. 
Bei der undränierten Berechnung wurde nach dem Er-
reichen des maximalen Wasserstandes im Speicherbe-
cken bei 13,8 m eine plötzliche Absenkung des Wasser-
spiegels um 8,8 m auf 5 m angenommen, wobei in der 
gekoppelten Berechnung nur der Dammkern als undrä-
niert und der Auflastfilter als dräniert betrachtet wurde. 
Bei vollkommen undränierten Verhältnissen zeigt sich 
im Gegensatz zur untersuchten Spanne der Absenk-
geschwindigkeiten bis v = 100 m/Tag, dass der Poren-
wasserdruck bei der quasi undränierten ungekoppelten 
Berechnung (mit sehr hoher Absenkgeschwindigkeit 
von ca.  107  m/Tag) nun größer ist als für die gekop-
pelte undränierte Berechnung. Die vor der Absenkung 
vorhandene, nahezu hydrostatische Verteilung des 
Porenwasserdrucks im Dammkern bleibt in der unge-
koppelten Analyse vollständig erhalten, während in der 
gekoppelten Analyse die spannungsinduzierte Poren-
wasserdruckreduktion durch die Abnahme des auf den 
Damm wirkenden externen Wasserdruckes berücksich-
tigt wird. Der undränierte Porenwasserdruck aus der 
gekoppelten Berechnung ist in Variante 2 höher als Va-
riante 1, da die spannungsinduzierte Abnahme des Po-
renwasserdruckes während der plötzlichen Absenkung 
geringer ist (für Variante 2 ist Skempton-B = 0,3 anstatt 
B = 0,98 in Variante 1).
6.4.2  Dammstandsicherheit
Dam stability
Aufbauend auf den berechneten Verteilungen des Po-
renwasserdruckes und der Spannungen im Damm wur-
de in einem nachgeschalteten Berechnungsschritt die 
Dammstandsicherheit mittels φ-c-Reduktion ermittelt. 
Während der φ-c-Reduktion wurden weder Saugspan-
nungen in der ungesättigten Bodenzone noch undrä-
niertes Verhalten berücksichtigt, d.  h. die Porenwas-
serdruckverteilung wird aus dem letzten Rechenschritt 
der gekoppelten Konsolidations- bzw. ungekoppelten 
Berechnung übernommen, die Saugspannungen wer-
den zu Null gesetzt und danach bleibt die Verteilung 
unverändert.
In Bild  12 ist exemplarisch der maßgebende Versa-
gensmechanismus für den Feldversuch bei maximaler 
Absenkung (8,8  m) für die Konsolidationsberechnung 
(oberes Bild) und die ungekoppelte Berechnung (un-
teres Bild) zusammen mit der Sickerlinie im Damm dar-
gestellt.
Bild 11:  Porenwasserdruckverteilung im vertikalen Schnitt 
durch die Punkte 2 und 4 für verschiedene Ab-
senkgeschwindigkeiten bei Absenkung auf 5 m
Figure 11: Pore pressure distribution in a vertical cross-
section through P2 and P4 for different drawdown 
velocities at a drawdown to  5 m
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Bild  13 zeigt den Standsicherheitsfaktor im Vergleich 
der gekoppelten Konsolidationsberechnungen mit den 
ungekoppelten Berechnungen für verschiedene Ab-
senkgeschwindigkeiten v für beide Varianten. 
Für sehr langsame Absenkgeschwindigkeiten von 
v = 0,01 m/Tag respektive große Zeitfaktoren T liegen 
dränierte Verhältnisse vor. Die Standsicherheit ist für die 
dränierte Berechnung mit η = 1,98 und die gekoppelten 
und ungekoppelten Berechnungen für beide Varianten 
(η = 1,96-1,97) nahezu identisch. 
Für Variante 1 werden die Unterschiede in den Poren-
wasserdruckverteilungen und damit auch im Sicher-
heitsfaktor mit steigender Absenkgeschwindigkeit grö-
ßer. Die ungekoppelten Berechnungen liegen dabei auf 
der unsicheren Seite. Eine undränierte gekoppelte Ana-
lyse liefert einen Sicherheitsfaktor von 1,17, für den un-
gekoppelten Fall ist er kleiner 1, d. h. die rechnerische 
Standsicherheit ist nicht gegeben. Zusammenfassend 
kann für Variante  1 also festgestellt werden, dass die 
ungekoppelte Berechnung hier für undränierte Verhält-
nisse bezüglich der Standsicherheit auf der sicheren 
Seite, für teildränierte Verhältnisse aber auf der unsi-
cheren Seite liegt. Für dränierte Verhältnisse sind die 
Ergebnisse identisch.
Für Variante 2 sind die Unterschiede zwischen gekop-
pelter und ungekoppelter Berechnung aufgrund der 
sehr ähnlichen Porenwasserdruckverteilungen erwar-
tungsgemäß gering. Das Sicherheitsniveau ist aber 
durch die insgesamt höheren Porenwasserdrücke 
deutlich geringer als bei Variante 1. Für eine Absenkge-
schwindigkeit von v = 20 m/Tag ist nur noch ein Sicher-
heitsfaktor von ca.  1,07 vorhanden, d.  h. bei höheren 
Absenkgeschwindigkeiten ist mit Böschungsversagen 
zu rechnen. Eine undränierte Analyse führte entspre-
chend zu Versagen. 
Für den Feldversuch mit einer mittleren Absenkge-
schwindigkeit von v = 2,67 m/Tag ergeben sich für die 
Variante  1 Sicherheitsfaktoren von 1,72 (gekoppelt) bis 
1,81 (ungekoppelt) und für die Variante  2 η  =  1,54 für 
beide Rechenansätze. Hierzu ist anzumerken, dass die 
hier ausgewertete Wasserspiegelabsenkung um 8,8 m 
bezüglich der Böschungsstandsicherheit nicht den un-
Bild 12: Versagensmechanismus (inkrementelle Schub-
verzerrungen) für 8,8 m Absenkung bei einer 
Absenkgeschwindigkeit von v = 2,67 m/Tag für die 
gekoppelte- (oben) und ungekoppelte Berech-
nung (unten)
Figure 12: Failure mechanism (incremental deviatoric 
strain) for a drawdown of 8.8 m and a drawdown 
velocity of 2.67 m/day for coupled (upper -) and 
uncoupled analysis (lower picture)
Bild 13: Sicherheitsfaktor aus φ-c-Reduktion in Abhängig-
keit von der Absenkgeschwindigkeit
Figure 13: Factor of safety as a function of drawdown 
velocity
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günstigsten Fall für den Damm darstellt. Für geringere 
Absenktiefen von 5 bis 7 m ergeben sich aufgrund der 
Dammgeometrie etwas geringe Sicherheitsfaktoren 
ηmin =  1,4. Analytische Gleitkreisberechnungen auf der 
Grundlage der gemessenen Porenwasserdruckvertei-
lung von Paton & Semple (1961) führten zu einer fast 
identischen minimalen Standsicherheit von 1,37 für eine 
Absenkung von ca. 7 m.
Der wesentliche Unterschied zwischen den beiden 
Berechnungsvarianten ist der unterschiedliche Konso-
lidationsbeiwert c
v
 und der unterschiedliche Skempton-
B-Wert für den Dammkern. Für die beiden Varianten er-
geben sich daher bei gleicher Absenkgeschwindigkeit 
unterschiedliche Zeitfaktoren T. Für einen maximalen 
Dränageweg D zum Filter von ca. 15 m und eine Dauer 
des Absenkvorgangs bis zur maximalen Absenkung im 
Feldversuch von 3,3 Tagen ist für Variante  1 der Zeit-
faktor T  =  0,3 und für Variante  2 T  =  0,06. Dies lässt 
auf teildränierte Verhältnisse schließen, was durch die 
gemessenen bzw. berechneten Porenwasserdruckver-
teilungen auch bestätigt wird. Bild 14 zeigt den Sicher-
heitsfaktor als Funktion des Zeitfaktors T für die gekop-
pelten Berechnungen beider Varianten. Bei gleichem 
Zeitfaktor unterscheiden sich die berechneten Damm-
standsicherheiten nur wenig, deutliche Unterschiede 
ergeben sich erst für geringe T kleiner ca. 0,01, da dann 
undränierte Effekte (Skempton-B) stärkere Auswir-
kungen zeigen. Für große Zeitfaktoren von ca. T >  10 
nähert sich die Standsicherheit dem Ergebnis der drä-
nierten Berechnung (η = 1,98) an.
7 Schlussfolgerungen
Conclusions
Anhand der theoretischen Grundlagen und zwei Berech-
nungsbeispielen wurden Unterschiede in der Ermittlung 
der Porenwasserdruckverteilung für gekoppelte Konso-
lidationsberechnungen, ungekoppelte Berechnungen 
mit instationärer Grundwasserströmungsberechnung 
sowie für die Grenzfälle dränierte und undränierte Ana-
lyse herausgearbeitet und deren Auswirkungen auf 
Standsicherheitsberechnungen aufgezeigt.
Für die Größe der Porenwasserdruckänderung bei un-
dränierten Belastungsänderungen ist das durch den 
Skempton B-Parameter definierte Steifigkeitsverhältnis 
von Boden und Porenfluid entscheidend. In ungekop-
pelten Berechnungen werden diese spannungsindu-
zierten Porenwasserdruckänderungen im Gegensatz 
zu gekoppelten Konsolidations- und undränierten Be-
rechnungen nicht erfasst. Die daraus entstehenden 
Auswirkungen z. B. auf die Standsicherheit sind bei voll-
kommen undränierten Verhältnissen am größten und 
werden bei teildränierten Verhältnissen kleiner. 
Bei vollkommen dränierten Verhältnissen führen ge-
koppelte Konsolidations- und ungekoppelte Berech-
nungen zur gleichen Porenwasserdruckverteilung. Eine 
Entscheidungshilfe, ob dränierte, teildränierte oder un-
dränierte Verhältnisse vorliegen, liefert der dimensions-
lose Zeitfaktor T aus der eindimensionalen Konsolidati-
onstheorie von Terzaghi. 
Die zeitliche Entwicklung des Porenwasserdruckes wird 
maßgeblich vom Konsolidationsbeiwert c
v
 beeinflusst. 
Darin geht unter anderem auch die Bodensteifigkeit ein. 
Diese geht bei ungekoppelten Berechnungen aufgrund 
der Annahme einer zu vernachlässigenden Verformbar-
keit des Bodens in der Grundwasserströmungsberech-
nung nicht in die Berechnung des Porenwasserdruckes 
ein, was zu einem beschleunigten Konsolidationsvor-
gang in der ungekoppelten Berechnung und damit zu 
Abweichungen im Porenwasserdruck führt. Bild 14: Sicherheitsfaktor in Abhängigkeit vom Zeitfaktor 
Figure 14: Factor of safety as a function of the time factor 
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Die Nachrechnung gemessener Porenwasserdruckver-
läufe in einem Damm zeigt, dass diese bei gegebenem 
Zeitverlauf der Belastungsänderung (in diesem Fall 
Wasserspiegelabsenkung) und geeigneten Annahmen 
zu den Bodeneigenschaften gut reproduziert werden 
können. Für die vorliegenden teildränierten Verhält-
nisse spielt dabei der Konsolidationsbeiwert die ent-
scheidende Rolle. 
Die Annahmen zum zeitlichen Ablauf von Baumaßnah-
men sind a priori dagegen nur grob abschätzbar. Diese 
und zusätzliche Unwägbarkeiten bezüglich der Ermittlung 
der relevanten Bodeneigenschaften können zu Fehlein-
schätzungen der zeitabhängigen Porenwasserdruckver-
teilung und damit auch der Standsicherheit führen. Letzt-
endlich wird deshalb für Standsicherheitsberechnungen 
oft auf die konservativen Grenzbetrachtungen für den 
dränierten oder undränierten Fall zurückgegriffen. 
Konsolidationsanalysen bieten die Möglichkeit, weitere 
in diesem Beitrag nicht behandelte Einflüsse auf die 
Porenwasserdruckentwicklung zu berücksichtigen, wie 
z. B. eine verformungsabhängige hydraulische Durch-
lässigkeit. Zusätzlich lassen sich durch die Verwendung 
geeigneter Stoffmodelle die Auswirkungen weiterer re-
levanter Bodeneigenschaften wie Porenwasserdruck-
änderungen bei Schubbeanspruchung infolge Dilatanz 
bzw. Kontraktanz, spannungs- und dehnungsabhängige 
Bodensteifigkeit, etc. untersuchen. 
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Numerische CFD-DEM-Analyse von Schüttsteindeckwerken 
an Seeschifffahrtsstraßen
Numerical CFD-DEM-Analysis of Rip-Rap Revetments on 
Maritime Waterways
Dipl.-Ing. Livia Petzoldt, Bundesanstalt für Wasserbau; 
Prof. Dr.-Ing. habil. Heinz Konietzky, TU Bergakademie Freiberg
Deckwerke dienen dem Schutz der Uferböschungen 
von Schifffahrtsstraßen vor auftretenden hydrauli-
schen Belastungen aus schiffs- und windinduzierten 
Wellen und Strömungen, wechselnden Tidewasser-
ständen sowie Sturmfluten. Die derzeitigen Grundla-
gen zur Deckwerksbemessung sind für die vielfältigen 
und komplexen Randbedingungen insbesondere an 
Seeschifffahrtsstraßen teilweise ungenügend. Ziel des 
vorgestellten Forschungsvorhabens ist es daher, ein 
numerisches Modell zu entwickeln, mit dem die In-
teraktion zwischen Deckwerk und hydraulischen Be-
lastungen simuliert werden kann um eine optimierte 
Bemessung zu ermöglichen. Dazu wurden ergänzend 
Laborversuche in einer hydraulischen Rinne, Feld-
versuche und Messungen mit instrumentierten Deck-
werkssteinen zur Validierung des numerischen Mo-
dells durchgeführt.
Rip-rap revetments are used to protect embankments 
and coastal shores against erosion. They are built to 
resist ship- and wind-induced waves, tidal- and ship-
induced currents, tidally varying water levels and storm 
surges. In some areas the current basis of rip-rap de-
sign is inadequate for dealing with the complexity 
and variety of boundary conditions, especially in tidal 
zones. A numerical model has therefore been devel-
oped which is capable of simulating the resistance of 
rip-rap to hydraulic loads and makes an optimised rip-
rap design possible. Additional physical model tests in 
a laboratory flume, field tests and measurements with 
instrumented rip-rap stones serve as validation for the 
numerical model.
1 Einleitung
Introduction
Als Deckwerk wird die äußere Schicht von Uferbauwer-
ken bezeichnet. Sie dient dem Schutz der Böschungen 
von Binnen- und Seeschifffahrtsstraßen vor Erosion. In 
den meisten Fällen werden Deckwerke aus Steinschüt-
tungen eingesetzt, da sie zahlreiche Vorteile wie z. B. 
ein großes Maß an Flexibilität und Widerstandsfähigkeit 
gegenüber Setzungen bieten (Bild 1).
Bei der Bemessung von Deckwerken im Binnenbereich 
sind als wichtigste Parameter schiffsinduzierte Wellen 
und Strömungen sowie Porenwasserüberdrücke infol-
ge des schiffserzeugten Wasserspiegelabsunks zu be-
achten. An den Wasserstraßen im Küstenbereich spie-
len darüber hinaus küstenspezifische Einflussfaktoren 
eine bedeutende Rolle.
Die derzeitigen Bemessungsrichtlinien basieren in der 
Regel auf kleinmaßstäblichen Modellversuchen oder 
auf Erfahrungswerten von Binnenwasserstraßen. Das 
bedeutet, dass sie aufgrund der komplexen und vielfäl-
tigen Randbedingen an Seeschifffahrtsstraßen z. T. nur 
begrenzt anwendbar sind. Zu den Faktoren, die für die 
Bemessung von Deckwerken im Küstengebiet relevant 
sind, zählen beispielsweise
 • größere Seeschiffe, die sich von Binnenschiffen hin-
sichtlich ihrer Form und zunehmenden Größe unter-
scheiden,
 • unterschiedliche und unregelmäßige Wasser- 
straßenquerschnitte mit variierenden Böschungs-
neigungen (anstatt eines regelmäßigen Fahrrinnen-
querschnittes),
 • der Einfluss des Seegangs infolge einer größeren 
dem Wind ausgesetzten Wasseroberfläche,
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 • Tideströmungen, die zusätzlich zu den schiffsindu-
zierten Strömungen wirken,
 • tidebedingt schwankende Grundwasserstände.
Ziel des vorgestellten Forschungsprojektes ist die Ent-
wicklung eines numerischen 3D Modells zur Simulation 
der Interaktion zwischen Deckwerk und Wasser. Dieses 
Modell berücksichtigt durch die Kopplung unterschiedli-
cher numerischer Methoden sowohl den hydraulischen 
(Wellen und Strömungen) als auch den mechanischen 
Teil (Deckwerk) und ermöglicht somit eine ganzheitliche 
numerische Analyse von Schüttsteindeckwerken.
2 Grundlagen Deckwerksbemessung
Basic principles of rip-rap design
Die Stabilität von Schüttsteindeckwerken gegenüber 
den hydraulischen Belastungen ist einerseits von der 
Größe und Masse der einzelnen Steine und anderer-
seits von deren Zusammenwirken in einem Verbund 
abhängig. Die Interaktion der Wasserbausteine erfolgt 
bei einem unverklammerten Deckwerk durch die ge-
genseitige Verzahnung. Gemäß dem BAW-Merkblatt 
GBB (BAW,  2010) wird bei der hydraulischen Bemes-
sung die erforderliche Einzelsteingröße in Abhängig-
keit der Wellen- und Strömungsbelastung bestimmt. 
Die Bestimmung des Flächengewichts (Dicke des 
Deckwerks) erfolgt im Rahmen der geotechnischen 
Bemessung und ist für die Gewährleistung der Sicher-
heit gegen Abgleiten, Abheben und hydrodynamische 
Bodenverlagerung erforderlich. Eine bestimmte Min-
destdicke des Deckwerks ist erforderlich, um eine sta-
bile Deckschicht mit der oben beschriebenen Verzah-
nung zwischen den Steinen zu gewährleisten.
Für Deckwerke werden Steinklassen nach der euro-
päischen Norm für Wasserbausteine (DIN EN 13383-
1:2002-08) verwendet. An Seeschifffahrtsstraßen 
werden hauptsächlich die leichten Gewichtsklassen 
(LMB5/40, LMB10/60) eingesetzt, um ausreichend robuste 
Deckwerke zu gewährleisten.
Im numerischen Modell sollte eine realistische Dar-
stellung des Deckwerks sowohl im Hinblick auf die 
jeweilige Wasserbausteinklasse als auch die Stabili-
tät der Steinschüttung (Verzahnung) erfolgen. Daraus 
ergeben sich zwei Anforderungen: die realistische 
Darstellung der Partikelform der Einzelsteine und die 
realistische Darstellung des gesamten Deckwerks im 
Hinblick auf die Größen- und Massenverteilung sämt-
licher Steine.
Bild 1:  Schüttsteindeckwerk an der Elbe als Schutzschicht gegen Erosion der Uferböschung
Figure 1: Rip-rap on the banks of Elbe River as a protective layer to prevent erosion of the bank slope
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3 Numerische Modellierung
Numerical Modelling
Bei der numerischen Modellierung wird der hydraulische 
Teil mit einem Programm zur numerischen Strömungs-
simulation (CFD) abgebildet. Der mechanische Teil der 
Deckwerkssimulation wird mit der Diskreten Elemente 
Methode (DEM) in 3D modelliert. Die ganzheitliche nu-
merische Modellierung wird durch eine gekoppelte Be-
rechnung beider Codes ermöglicht. Der Teil der nume-
rischen Modellierung des Forschungsvorhabens wurde 
in Zusammenarbeit mit dem Lehrstuhl für Gebirgs- und 
Felsmechanik/Felsbau des Institutes für Geotechnik der 
TU Bergakademie Freiberg durchgeführt.
3.1 Modellierung des Deckwerks
Modelling of rip-rap
Die Diskrete Elemente Methode (DEM) ist eine nume-
rische Methode für die Simulation der Bewegungen 
und Interaktion von Partikeln eines diskontinuierlichen 
Mediums auf der Grundlage des zweiten Newton-
schen Gesetzes und eines Kontaktgesetzes. In einem 
diskontinuierlichen Medium bestehen Kontaktpunkte 
oder Schnittstellen zwischen den diskreten Elementen, 
aus denen sich das System zusammensetzt. In einer 
DEM-Software ist daher ein wirksamer Algorithmus zur 
Kontaktdetektion erforderlich, um die Kontaktpunkte 
zu ermitteln, die bei der Modellberechnung entstehen 
oder sich auflösen, sowie die Anwendung der entspre-
chenden Kontaktgesetze, die bei der Wechselwirkung 
zwischen Partikeln zum Tragen kommen (Jakob und 
Konietzky, 2014). Ursprünglich wurde die DEM-Methode 
von Cundall und Stack (1979) entwickelt. Heute findet 
sie breite Anwendung in der Untersuchung technischer 
Fragestellungen bei granularen Medien.
Die DEM ermöglicht die Modellierung der Deckwerks-
steine als unabhängige Objekte und eine realistische 
Abbildung ihres Verhaltens mit sechs Freiheitsgraden. 
In diesem Forschungsprojekt erfolgt der DEM-bezoge-
ne Teil der Modellierung durch Anwendung der Soft-
ware PFC (Particle Flow Code) in 3D (Itasca, 2015). Die-
ser Code stellt durch die Verwendung kugelförmiger 
Partikel eine vereinfachte Version der allgemeinen DEM 
dar. Die Kontaktdetektion wird dadurch erleichtert. Be-
liebige komplexe Geometrien können mittels der Ver-
schmelzung sich überlappender Kugeln zu sogenann-
ten „Clumps" (Klumpen) realisiert werden. Dies 
ermöglicht die Erzeugung steinförmiger Partikel. Jeder 
dieser Clumps agiert als unabhängige Einheit und ist 
nicht deformierbar. 3D-Oberflächennetze können mit-
tels eines programminternen Packalgorithmus mit Ku-
geln aufgefüllt und somit zur Abbildung realistischer 
numerischer Deckwerkssteine genutzt werden. Die 
Geometrien der verwendeten Oberflächennetze wur-
den anhand von Fotoauswertungen realer Wasserbau-
steine erstellt (Bild 2).
Aus diesen Einzelsteinen kann das numerische Deck-
werk entsprechend der Größen- bzw. Massenverteilung 
der jeweiligen Wasserbausteinklasse generiert werden 
(Bsp. Summenkurve Wasserbausteinklasse LMB5/40 in 
Bild  3). Eine realistische Darstellung des Deckwerkes 
gemäß den unter Abschnitt  2 genannten Anforderun-
gen ist somit möglich.
Eine Begrenzung bei der Modellerstellung ergibt sich 
aus der Rechenzeit. Gemäß Jakob und Konietzky 
(2014) steigt der Rechenaufwand zur Kontaktermitt-
lung quadratisch mit der Anzahl der Partikel im Modell. 
Ebenso nimmt die Rechenzeit mit steigender Komple-
xität der verwendeten Clumps exponentiell zu. Ziel der 
Modellierung ist daher das Erreichen einer bestmög-
liche Genauigkeit bei akzeptabler Rechenzeit. Das 
im Bild 3 (links) dargestellte Modell einer kompletten 
Uferböschung ist 5 m breit, 22 m lang und beinhaltet 
ca. 8.000 Clumps. 
Bild 2:  Darstellung der Wasserbausteine als sog. 
„Clumps“ im DEM-Code
Figure 2: Representation of armourstones as clumps in 
DEM-code
38 BAWMitteilungen Nr. 99 2016
Petzoldt / Konietzky: Numerische CFD-DEM-Analyse von Schüttsteindeckwerken an Seeschifffahrtsstraßen
3.2 Modellierung der hydraulischen  
Einwirkungen
Modelling of the hydraulic influences
Die Modellierung hydraulischer Einflüsse wie Wellen 
und Strömungen erfolgt mit Hilfe eines CFD-Programms 
zur numerischen Strömungssimulation. Die hydrody-
namische Berechnung basiert auf den Navier-Stokes-
Gleichungen, mit denen die Bewegung von Fluiden 
beschrieben wird. In Verbindung mit der Kontinuitäts-
gleichung ermöglichen sie die Lösung sämtlicher hyd-
rodynamischer Problemstellungen.
In diesem Forschungsvorhaben erfolgt der CFD-Teil 
der Modellierung mit der Software CCFD (Coupled 
Computational Fluid Dynamics) (Itasca, 2008). Dabei 
werden die vereinfachten inkompressiblen Navier-
Stokes-Gleichungen und die Kontinuitätsgleichung mit 
Hilfe der Finite-Volumen-Methode in einem dreidimen-
sionalen diskretisierten Modellraum (Fluidzelle, Hexa-
eder) gelöst. Eine Kopplung der mechanischen DEM-
Berechnung in PFC mit der hydraulischen Berechnung 
in CCFD ist möglich. Der CFD-Solver ist in ein grafisches 
Modellierungsprogramm eingebettet (Pre-/Post-Prozes-
sor), in dem die Modellgeometrie sowie die Start- und 
Randbedingungen festlegt werden.
Die Erzeugung der hydraulischen Belastungen auf das 
Deckwerk erfolgt durch die Anwendung zeitlich verän-
derlicher Randbedingungen. Die aus den Feldversu-
chen gewonnenen Messdaten werden dafür als Ein-
gangswerte für die im numerischen Modell generierten 
Wellen und Strömungen verwendet. Die gemessene 
Wasserspiegelauslenkung (Wellenhöhen) und das dar-
aus abgeleitete Geschwindigkeitsfeld (Entwicklung der 
horizontalen und vertikalen Geschwindigkeit unterhalb 
der Welle) werden als Zeitreihe für jeden Zeitschritt in 
das numerische Modell importiert. Die gemessene Wel-
le wird somit direkt in der numerischen Simulation er-
zeugt.
Die Reaktionen einzelner Deckwerkssteine infolge des 
Wellen- und Strömungsangriffs aus der hydraulischen 
Berechnung können mit Hilfe sogenannter „Histories“ 
im Programm PFC aufgezeichnet werden. 
3.3 Gekoppelte Berechnung DEM-CFD
Coupled Computation DEM-CFD
Während der gekoppelten Berechnung (Bsp. Bild  4) 
werden die Verlagerung und Geschwindigkeit der Par-
tikel im DEM-Code (PFC) und die Zustandsgrößen der 
Strömung im CFD-Code (CCFD) bestimmt. Ein Daten-
austausch findet in zuvor definierten Zeitabständen 
statt. PFC enthält zusätzliche Terme zur Berücksichti-
gung der Fluidkräfte und CCFD für das Vorhandensein 
von Partikeln in der Strömung. Eine schematische Dar-
Bild 3:  Mit der DEM generiertes Deckwerk der Wasserbausteinklasse LMB5/40 und dazugehörige Summenkurve
Figure 3: Rip-rap generated with DEM and corresponding cumulative curve for numerical armourstones of class LMB5/40
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stellung des nachfolgend beschriebenen Berechnungs-
zyklus findet sich in Mittelbach und Pohl (2012).
3.3.1 DEM-Teil der Kopplung
DEM part of coupled computation
Im DEM-Teil der gekoppelten Berechnung wird der 
neue Term f fluid  hinzugefügt, welcher die Kraft des 
Fluids darstellt (Itasca, 2008):
t
u
m
f f
g
mech fluid
2
2
=
+
+
wobei u  die Partikelgeschwindigkeit, m die Partikel-
masse, f fluid  die gesamte Krafteinwirkung des Fluids 
auf das Partikel, f mech  die Summe der zusätzlich wir-
kenden Kräfte und g  ist die Erdbeschleunigung ist. Die 
Kraft f fluid  die setzt sich aus drei Termen zusammen: 
der Schleppkraft, der durch den Druckgradienten des 
Fluids wirkende Kraft sowie der Auftriebskraft (Itasca, 
2008):
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2
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drag d
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wobei r der Partikelradius, Cd ein Schleppkraftkoeffizi-
ent und n-χ ein empirischer Faktor zur Berücksichtigung 
der örtlichen Porosität ist. Die Fluidströmung v  und der 
Druckgradient des Fluids pd , die für diese Berechnung 
benötigt werden, werden in CCFD bestimmt und bei 
jedem Austausch der Kopplungsinformationen an PFC 
übergeben. Die auf die Partikel einwirkende Fluidkraft 
wird auf jedes Partikel angewendet (Itasca, 2008).
3.3.2 Hydraulischer Teil der Kopplung
Hydraulic part of coupled computation
Im hydraulischen Teil der Berechnung werden die 
Navier-Stokes-Gleichungen und die Kontinuitätsglei-
chung mit Porositätstermen und einer zusätzlichen Vo-
lumenkraft infolge der im Fluid vorhandenen Partikel 
formuliert (Itasca, 2008):
( ) ( )
t
nv
v nv n p nv f b
2$
2
2
d d dt t h+ =- + +
und
( )
t
n
nv 0$
2
2
d+ =
wobei n die Porosität und f
b
 die Volumenkraft ist. Die 
aktuelle Porosität n in jeder Fluidzelle und die Volumen-
Bild 4:  Gekoppelte Berechnung der auf das Deckwerk einwirkenden Wellenbelastung
Figure 4: Coupled computation of wave impact on rip-rap
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kraft f b  werden in PFC bestimmt und während des 
Datenaustauschs an CCFD übergeben. Die aufgrund 
der vorhandenen Partikel auf das Fluid einwirkende 
Volumenkraft wird als Mittelwert über einer Fluidzelle 
berechnet (Itasca, 2008).
4 Labor- und Feldversuche
Model tests, field measurements
Im Rahmen des Forschungsvorhabens wurden Strö-
mungsversuche in einer großen hydraulischen Rinne 
sowie umfangreiche Feldversuche und Messungen 
mit instrumentierten Deckwerkssteinen vorgenommen. 
Diese dienen zur Schaffung einer Datengrundlage für 
die Validierung der numerischen Modellierung. 
4.1 Instrumentierter Deckwerksstein
Sensor-equipped armourstone
Zur Aufzeichnung der Bewegungen von Steinen infolge 
von Wellen- und Strömungsangriff wurde ein in einem 
Wasserbaustein integriertes Messsystem entwickelt. 
Dabei werden Steine unterschiedlicher Größe und 
Form mit Beschleunigungs- und Drehratensensoren in-
strumentiert, um Translations- und Rotationsbewegun-
gen zu registrieren. Außerdem ist jeder Stein mit einem 
zusätzlichen Drucksensor ausgestattet, um gleichzeitig 
Wasserspiegelschwankungen infolge auflaufender 
Wellen aufzeichnen zu können. Die zugehörige Platine 
im Stein zur Messung des Druckes und der Beschleuni-
gungs- und Rotationsgeschwindigkeit ist eine hausin-
terne Entwicklung. Eine besondere Herausforderung 
bestand in diesem Zusammenhang bei der beschränk-
ten zur Verfügung stehenden Raumkapazität. Insbeson-
dere der elektrische Verbrauch des Systems musste 
minimiert werden, da im Stein nur wenig Platz für die 
Stromversorgung (Batterie) vorhanden war. Von dem in-
strumentierten Stein können Daten für einen Zeitraum 
von etwa drei Wochen erfasst und auf einer Speicher-
karte gespeichert werden. Die gemessenen Verlage-
rungen des Steins lassen sich mit den Verschiebungen 
sowie den Geschwindigkeiten vergleichen, die als sog. 
„Histories“ von den Partikeln im numerischen Modell 
aufgezeichnet werden. Die hydraulischen Belastungen 
und Kräfte, die auf das Deckwerk wirken, sollen auf 
Grundlage dieser Messungen bestimmt werden. Der 
Einsatz der instrumentierten Wasserbausteine erfolgte 
sowohl bei den Laborversuchen in der großen Strö-
mungsrinne als auch bei den Feldversuchen (Bild 5).
4.2 Laborversuche hydraulische Rinne
Flume tests
Physikalische Modellversuche in einer großen Labor-
rinne dienen zur Validierung des numerischen Modells. 
Das Verhalten der numerischen Deckwerkssteine wird 
in erster Linie von der Partikelform und Parametern wie 
dem Reibungskoeffizienten auf der Partikeloberfläche 
beeinflusst. In den Modellversuchen wird untersucht, 
wie die Auswahl von Partikelform und Parametern er-
folgen sollte, um einerseits eine größtmögliche Über-
einstimmung mit der Realität zu erreichen, andererseits 
jedoch die Rechenzeit des Modells akzeptabel zu hal-
ten. Dazu werden die Ergebnisse der physikalischen 
Versuche mit bekannten Randbedingungen dem ent-
sprechenden numerischen Modell gegenübergestellt. 
Die Modellversuche fanden in der großen Strömungs-
rinne der Bundesanstalt für Wasserbau, Hamburg statt 
(Bild  6). In diese wurde ein Deckwerksabschnitt aus 
Wasserbausteinen der Klasse CP90/250 eingebaut, der 
böschungsparallel überströmt wurde. Die Messungen 
Bild 5:  Instrumentierter Deckwerksstein: Gehäuse mit 
innenliegender Messplatine und Energieversor-
gung, Messstein im Einsatz im Deckwerk
Figure 5: Sensor-equipped armourstone: casing with inter-
nal circuit board and energy supply, instrumented 
stone in the field
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erfolgten in zwei unterschiedlichen Kampagnen mit 
Böschungsneigungen von 1  :  1 beziehungsweise 1  : 3. 
Die Strömungsgeschwindigkeit im Deckwerksabschnitt 
wurde innerhalb einer Messkampagne in mehreren 
Versuchsstufen von rund 1  m/s auf 2  m/s erhöht. Die 
Verlagerung der Steine infolge der Überströmung wur-
de durch Laserscans und eine farbliche Markierung 
der Oberfläche des Deckwerkabschnittes dokumen-
tiert. Es zeigten sich Steinumlagerungen bei höheren 
Strömungsgeschwindigkeiten ab etwa 1,6 m/s (Bild 6). 
Die in den Modellversuchen gemessene Verteilung 
der Strömungsgeschwindigkeit sowie die Verlagerung 
der Deckwerkssteine konnten im gekoppelten numeri-
schen Modell abgebildet werden. 
4.3 Feldversuche
Field tests
Neben den physikalischen Modellversuchen werden im 
Rahmen eines WSV-Projekts durchgeführte Feldversu-
che zur Validierung des numerischen Modells herange-
zogen. Es wurden Wellenhöhen, Strömungsgeschwin-
digkeiten und Porenwasserdrücke im Untergrund an der 
Insel Lühesand in der Unterelbe gemessen. Diese Mes-
sungen erfolgen an zwei Messstationen in exponierter 
Lage mit variierender Böschungsneigung und variieren-
der Distanz zur Fahrrinne. Neben stationären Messsys-
temen wurden zwei flexible, autarke Strömungssonden 
eingesetzt (Bild  7). Diese Messgeräte wurden an ver-
schiedenen Positionen der Uferböschung platziert und 
messen die hydraulischen Belastungen direkt oberhalb 
der Deckwerksoberfläche. Zusammen mit der Messung 
der hydraulischen Belastungen erfolgte auch der Ein-
satz der instrumentierten Wasserbausteine, die über 
die Böschungshöhe gestaffelt angeordnet wurden.
In Bild 8 ist beispielhaft eine Messung einer autarken 
Strömungs- und Wasserdrucksonde sowie die Be-
Bild 6:  Rinnenversuche: große hydraulische Rinne mit eingebautem Deckwerksabschnitt (3D Laserscan), Differenzenplot 
zur Dokumentation von Steinverlagerungen
Figure 6: Flume tests: hydraulic flume with built-in rip-rap section (3D laser scan), plot with differences for documentation of 
stone displacements
Bild 7:  Autarke Strömungs- und Wasserdrucksonde im 
Feldversuch
Figure 7: Flow probe with pressure sensor in field test
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schleunigungsmessung eines instrumentierten Steines 
für einen Zeitraum von 24 Stunden dargestellt. Das 
Beispiel veranschaulicht, dass es hauptsächlich bei 
Schiffswellenereignissen kurz vor bzw. nach Tidenied-
rigwasser zu Verlagerungen einzelner Deckwerksstei-
ne kam. Die Höhe des verursachenden Schiffswellener-
eignisses war dabei nicht der alleineige maßgebende 
Faktor, weiterhin beeinflussen vielmehr v. a. Strömungs-
geschwindigkeit und -richtung, Böschungsneigung und 
Einbettung des jeweiligen Messsteines den Grad der 
registrierten Steinverlagerung. Eine detaillierte Ana-
lyse aller vorliegenden Ereignisse steht noch aus. Die 
aus den Messdaten gewonnenen Zeitreihen dienen als 
Randbedingungen im numerischen Modell und werden 
so als Validierung für die numerische Simulation ver-
wendet.
5 Zusammenfassung
Conclusions
Die Diskrete Elemente Methode ist ein geeignetes 
Verfahren für die Simulation von Deckwerken mit Parti-
keln mit komplexer Form. Sie erlaubt die Reproduktion 
der Bewegung von Einzelsteinen mit einer beliebigen 
Zahl von Freiheitsgraden. In Verbindung mit einer CFD-
Berechnung ist es möglich, ein ganzheitliches Modell 
der Interaktion zwischen Deckwerk und hydraulischen 
Belastungen zu erstellen. Die die Deckwerkssteine re-
präsentierenden numerischen Partikel werden anhand 
physikalischer Versuche in einer hydraulischen Rinne 
und einem Messsystem zur Erfassung der Steinbewe-
gungen kalibriert. Eine detaillierte Analyse aller Mess-
reihen aus den durchgeführten Rinnen- und Feldver-
suchen sowie die Kalibrierung der numerischen Steine 
stehen dabei noch aus. Weiterhin wird die numerische 
Simulation angepasst und verbessert, um eine größt-
mögliche Übereinstimmung mit realen Bedingungen zu 
erreichen.
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Porenströmung als Auslöser für Erosion?
Does Seepage in Porous Beds Trigger Incipient Motion?
Dipl.-Ing. Jeanne Ewers, Bundesanstalt für Wasserbau
Wellen erzeugen im durchlässigen Gewässerbett Po-
renströmungen, die zu erheblichen vertikalen hydrau-
lischen Gradienten an der Gewässerbettoberfläche 
führen können, wenn das Porenfluid kompressibel ist, 
also Gasblasen vorhanden sind, und entsprechende 
Bodenverhältnisse vorliegen. Durch die Porenströmun-
gen kann es zur Verflüssigung einer oberflächennahen 
Schicht des Gewässerbetts kommen. Anhand von Mo-
dellversuchen an Sandproben werden diese Prozesse 
untersucht, dabei steht der Sättigungsgrad als wichti-
ger Parameter im Fokus. Im Kontext eines überströmten 
Gewässerbetts stellt sich die Frage, wie sich ein Mas-
senaustausch zwischen Porenfluid und freier Strömung 
auf den Bewegungsbeginn bzw. das Einsetzen von Ero-
sion auswirkt. 
Waves induce seepage in porous beds that can gen-
erate significant hydraulic gradients depending on the 
soil properties and the compressibility of the pore wa-
ter. This process can lead to liquefaction of the soil in 
near-surface areas. Model tests are presented to in-
vestigate the effect of wave-induced seepage in sand 
samples, focusing on the degree of saturation as one of 
the relevant parameters. Taking into consideration flow 
over porous beds, the question arises how seepage af-
fects incipient sediment motion.
1 Einleitung
Introduction
Das Gewässerbett ist ein komplexes System, an dem 
Prozesse zwischen Boden und Strömung auftreten, 
die sich gegenseitig beeinflussen. Diese Wechselwir-
kungen können sich z. B. auf Transportprozesse oder 
Kolkerscheinungen auswirken. Zahlreiche Untersu-
chungen bestätigen, dass vertikal nach oben oder 
nach unten gerichtete Strömungen im Boden einen Ein-
fluss auf die Gewässerbettstabilität haben, siehe zum 
Beispiel Lu et al. (2008). Bei diesen Untersuchungen 
werden meist konstante Porenströmungen, beispiels-
weise zur Simulation von Grundwasserströmungen, 
aufgebracht. Zeitabhängige Porenströmungen, die im 
durchlässigen Gewässerbett durch Wellen erzeugt wer-
den, werden selten betrachtet. Die Aussagen darüber, 
wann sich Transportraten bei Porenströmung vergrö-
ßern oder verkleinern, sind widersprüchlich (Baldock, 
Holmes, 1998; Cao et al., 2016; O'Donnell, 2001). Die 
Auswirkung von Wellen auf Porenströmungen im na-
hezu gesättigten Gewässerbett sind charakterisiert 
durch verhältnismäßig große hydraulische Gradienten 
im oberen Bereich des Gewässerbetts (Putnam, 1949; 
O'Donnell, 2001). Eine Quantifizierung der auftretenden 
Prozesse ist aufgrund der Vielzahl an Einflussgrößen, 
aber vor allem aufgrund des unbekannten Gasgehalts, 
schwierig. Im Folgenden werden Modellversuche zur 
Untersuchung der Porenströmungen, die durch Wasser-
druckänderungen im Boden erzeugt werden, gezeigt, 
und anhand gekoppelter numerischer Berechnungen 
modelliert. Des Weiteren werden in der Literatur exis-
tierende Ansätze zur Berücksichtigung der Porenströ-
mungen bei der Prognose des Bewegungsbeginns 
(Francalanci et al., 2008; Baldock, Holmes, 1998; Cao et 
al., 2016; Dey, Zanke, 2004) vorgestellt.
2 Wirkung von Wellen auf das  
durchlässige Gewässerbett
Effect of waves on a porous bed
Ausgehend von schiffsinduzierten Wellen in Flüssen 
und Kanälen (Bild 1) werden im Folgenden Flachwasser-
wellen untersucht. Für diese gilt, dass die Wellenlänge L 
wesentlich größer ist als die Wassertiefe h, siehe Bild 2. 
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Weiterhin wird hier zugrunde gelegt, dass die Wellen-
länge auch deutlich größer ist als die Wellenhöhe H. 
Das durchlässige Gewässerbett beschreibt den Boden-
körper, der von einer freien Strömung überströmt wird. 
Nach der Theorie Poröser Medien (Ehlers, 1996) kann 
dieser als zweiphasiges oder dreiphasiges Medium be-
stehend aus Feststoffphase, Fluidphase und Gasphase 
beschrieben werden. Im Folgenden werden Böden wie 
Sand betrachtet, die eine relativ große Durchlässigkeit 
k aufweisen.
Flachwasserwellen erzeugen im durchlässigen Gewäs-
serbett aufgrund der fluktuierenden Wasserdrücke an 
der Gewässerbettoberfläche Porenströmungen. Nach 
Putnam (1949) entstehen im vollständig gesättigten 
Gewässerbett unter Wellental und Wellenkamm einer 
zweidimensionalen Welle vertikal nach oben und nach 
unten gerichtete Porenströmungen, siehe Bild 2. In den 
Wendepunkten der Welle treten horizontale Strömun-
gen von Orten des höheren Potenzials zu Orten des 
niedrigeren Potenzials auf.
Diese welleninduzierten hydraulischen Gradienten im 
vollständig gesättigten Boden sind lediglich von den 
Welleneigenschaften abhängig. Bei einer sinusförmi-
gen Welle mit L >> h ergibt sich entsprechend der line-
aren Wellentheorie ein maximaler horizontaler Gradient 
unmittelbar an der Gewässerbettoberfläche von
i
L
H
,maxh !. r  (1)
nachzulesen in Bubel und Grabe (2014). Die erzeugte 
vertikale Strömung im Untergrund kann nach der linea-
ren Wellentheorie zu 
i
L
H2
,maxv 2!.  (2)
abgeschätzt werden. Die hydraulischen Gradienten im 
gesättigten Gewässerbett bei L >> H sind damit lediglich 
abhängig von Wellenlänge und Wellenhöhe und es gilt 
imax << 1. Somit ist der momentane Einfluss von Wellen 
auf die Stabilität des gesättigten Gewässerbetts gering. 
Erfahrungen zeigen, dass im Gewässerbett, insbeson-
dere in Bereichen geringer Wassertiefen oder in Was-
serwechselzonen Gasanteile im Porenwasser auftreten. 
Es wird dabei angenommen, dass die Wasserphase im 
Boden kontinuierlich ist und die Gasphase in Form von 
einzelnen Gasblasen auftritt. Dabei ist der Durchmesser 
der Gasblasen kleiner als der charakteristische Korn-
durchmesser (Jeng, 2013). Das Dreiphasensystem Bo-
den bestehend aus der Kornmatrix, dem Porenwasser 
und der Gasphase kann dann vereinfachend als Zwei-
phasensystem mit Kornmatrix und kompressibler Fluid-
phase modelliert werden (de Groot et al., 2006). Durch 
die erhöhte Kompressibilität und Speicherfähigkeit der 
Fluidphase können erhebliche vertikale hydraulische 
Gradienten im Boden entstehen. Vereinfacht wird eine 
Schiffswelle als lineare, eindimensionale Wasserspie-
gelabsenkung betrachtet (GBB, 2011). Der hydraulische 
Gradient und entsprechend der Porenwasserüberdruck 
infolge der Wasserspiegelabsenkung ist dann abhängig 
von den Wellenparametern Druckänderungsgeschwin-
digkeit vp, der Wellenhöhe H, der Wassertiefe h sowie 
den Bodenparametern Steifemodul Es, Durchlässig- 
keit k und Sättigungsgrad Sr. Der Sättigungsgrad ist 
definiert als das Wasservolumen Vw bezogen auf das 
Porenvolumen des Porösen Mediums Vp = nV, mit 
Sr = Vw/Vp.
Nach Skempton (1954) beschreibt der B-Parameter 
das Verhältnis der Kompressionsmodule von Kornge-
rüst und Fluidphase. Für den Fall vollständiger Sätti-
Bild 1:  Schiffsinduzierte Welle
Figure 1: Ship-induced wave 
Bild 2:  Welleninduziertes Strömungsnetz nach Putnam 
(1949)
Figure 2: Wave-induced flow net according to Putnam 
(1949)
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gung gilt für undrainierte Verhältnisse, dass sich eine 
Änderung der totalen Spannungen vollständig auf die 
Fluidphase auswirkt und B = 1 ist, während bei teilge-
sättigten Verhältnissen sich die Spannungsänderung 
auf Korngerüst und Fluidphase aufteilt, mit B <  1. Der 
B-Parameter ist
B
K
nK
1
1
wg
d
=
+
 (3)
mit Kd dem Kompressionsmodul des Korngerüstes, 
n  dem Porenanteil und Kwg dem Kompressionsmodul 
der Fluidphase, d. h. der Wasser-Gas-Mischung. Für 
Sr = 1,0 gilt 
, /K K kN m2 08 10wg w
6 2$= =  und B 1. , weil K Kw d&
Der Kompressionsmodul des Korngerüstes lässt sich 
über die Poissonzahl v und den Steifemodul E
s
 berech-
nen zu 
( )
( )
K
v
v
E
3 1
1
d s=
-
+
 (4)
Zum weiteren Prozessverständnis wird auf Montenegro 
und Stelzer (2014) verwiesen.
3 Modellversuche
Model tests
Mit dem Ziel einer umfangreichen Parameterstudie wur-
de eine Versuchsserie zur Untersuchung der Porenwas-
serdrücke bei Aufbringung von Wasserdruckfluktuatio-
nen an unterschiedlichen Sandproben durchgeführt. 
Ausgewählte Versuchsergebnisse werden im Folgen-
den vorgestellt. Dabei liegt der Fokus auf der Untersu-
chung des Einflusses des Gasgehaltes.
Die Versuchsreihe steht im Kontext von unterschiedli-
chen Forschungsansätzen zum Thema der schiffsindu- 
zierten Porenwasserdruckschwankungen im Gewässer-
bett. In diesem Zusammenhang werden in-situ Messun-
gen durchgeführt und numerische Berechnungsansät-
ze entwickelt. In Ergänzung zu diesen Ansätzen, sollten 
hier Versuche mit klar definierten und im Vergleich zur 
Natur vereinfachten Randbedingungen durchgeführt 
werden.
3.1 Versuchsaufbau
Experimental set-up
Die Versuche wurden an der Wechseldurchströmungs-
anlage (WDA) der BAW Karlsruhe durchgeführt. Die 
WDA wurde von der BAW entwickelt. Die verwende-
te Versuchszelle wurde im Rahmen des DFG-Projekts 
„KOFIMARS“ (Ou 1/16-1) vom Leichtweiß-Institut für 
Wasserbau (LWI) an der Technischen Universität Braun-
schweig in Kooperation mit der Bundesanstalt für Was-
serbau (BAW) entwickelt. Diese bietet die Möglichkeit, 
eine eingebaute Bodenprobe kontrollierten statischen 
wie dynamischen Druck- und Durchflussrandbedin-
gungen auszusetzen. Für die Versuche wurden die zu 
untersuchenden Bodenproben in einen Plexiglaszy-
linder eingebaut, welcher mit Drucksensoren in unter-
schiedlichen Höhen ausgestattet ist. Eine eingebaute 
Probe hatte so eine Höhe von etwa 0,8 m und einen 
Durchmesser von 0,328 m. Der untere Rand der Probe 
wurde während des Versuchs abgedichtet, was einer 
freien Druckrandbedingung entspricht. Die zeitabhän-
gigen Druckhöhenänderungen, mithilfe derer boden-
nahe welleninduzierte Druckschwankungen simuliert 
wurden, wurden am oberen Rand der Probe bei freiem 
Durchfluss eingesteuert.
Bild 3:  Wechseldurchströmungsanlage (WDA)
Figure 3: Alternating flow testing facility (WDA)
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Gemessen wurde neben den Porenwasserdrücken an 
10 Punkten in unterschiedlichen Tiefen in der Probe, 
wie in Bild 3 dargestellt, auch der Durchfluss des austre-
tenden und einfließenden Wassers oberhalb der Probe. 
Die Messungen erfolgten hoch zeitaufgelöst mit einer 
Abtastrate von 100 Hz.
Die in Tabelle  1 dargestellten Randbedingungen wur-
den im Rahmen der Versuchsserie an unterschiedlichen 
Sandproben variiert. Durch den Einbau unterschiedli-
cher Sande konnte die Durchlässigkeit und durch die 
Entwässerung und Wiederaufsättigung der Proben 
konnte der Sättigungsgrad variiert werden.
Mit der Versuchsanlage wurden Druckhöhen von 
4 m WS bis 40 m WS eingesteuert. Die Druckrandbedin-
gungen wurden in Form von linearen Druckabsenkun-
gen mit konstanter Druckänderungsgeschwindigkeit 
aufgebracht. In einem Versuchszyklus wurde sowohl die 
Druckänderungsgeschwindigkeit als auch die Druckän-
derungsamplitude variiert. Zur Untersuchung des Luft-
gehaltseinflusses wurde weiterhin die Wassertiefe, d. h. 
der absolute Wasserdruck in der Anlage nach und nach 
erhöht. Der Einfluss der Probensteifigkeit wurde über 
die Änderung der Auflast gesteuert.
Die Auflast kann über eine Lastplatte mit Lastkolben 
eingestellt werden. Hier sei angemerkt, dass es sich bei 
den angegebenen Auflasten nur um Orientierungswerte 
handelt, da aufgrund der Reibung zwischen Lastplatte 
und Plexiglaszylinder nur ein Teil der aufgebrachten 
Last tatsächlich auf die Probe übergeht. 
Druckhöhe 4 – 40 mWS
Auflast 10 – 50 kN/m²
Druckänderungsgeschwindigkeit 0,1 – 0,4 m/s
Druckänderungsamplitude bis 4 m
Tabelle 1: Variable Randbedingungen für die Durchfüh-
rung der Versuche
Table 1: Variable boundary conditions for the tests
3.2 Probenmaterial
Soil material
Im Rahmen der Versuchsreihe wurden drei unterschied-
liche Fein- bis Mittelsande untersucht. Im Folgenden 
werden Versuchsergebnisse von Sand  1 vorgestellt. 
Dabei handelt es sich um einen eng gestuften Fein-
sand mit d50  =  0,12  mm und einer Ungleichförmigkeit 
von CU = d60/d10 = 1,3. Die Korngrößenverteilungskurve 
ist in Bild  4 dargestellt. Es handelt sich bei dem Ver-
suchsmaterial um feinen Quarzsand mit nahezu keinem 
Feinanteil. Der maximale und minimale Porenanteil wur-
den in Standardtests nach DIN 18126 bestimmt und be-
tragen emax = 1,03 und emin = 0,71. 
3.3 Probenherstellung
Sample preparation
Mit dem Ziel der reproduzierbaren Herstellung homo-
gener Bodenproben, wurde der verwendete Sand über 
ein Silo mit Schlauchauslass und Lochblecheinsätzen 
vergleichbar mit Dave und Dasaka (2012) in Wasser ein-
gerieselt. Das Bodenmaterial wurde während des Rie-
selvorgangs durch Hammerschläge an der Zellenwand 
zusätzlich verdichtet. So konnten mitteldicht gelagerte 
Proben hergestellt werden. Die vertikale Homogeni-
tät der so hergestellten Probenkörper kann über den 
Druckverlauf in der Probe bei Durchströmung überprüft 
werden. In Bild 5 ist der Druckverlauf vor und nach Ent-
wässerung der Probe dargestellt, und deutet mit seinem 
nahezu linearen Verlauf ohne große Abweichungen auf 
Bild 4:  Korngrößenverteilungskurve Sand 1
Figure 4: Grain size distribution curve for sand 1
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eine gute vertikale Homogenität hin. Dabei wurden die 
Proben vor und nach Entwässerung bei unterschiedli-
chen Druckniveaus durchströmt.
Durch die gewählte Einbaumethode wurden Proben mit 
einer hohen Sättigung hergestellt. Um den Einfluss va-
riabler Sättigungsgrade auf die Entwicklung der Poren-
wasserdrücke zu untersuchen, wurde im Anschluss an 
einen Versuchszyklus an der nahezu gesättigten Probe 
der Versuchszylinder entwässert, über Nacht stehen 
gelassen, und dann langsam von unten aufgesättigt. 
Bei der Wiederholung des Versuchsprogramms, konnte 
eine erhebliche Zunahme des Gasgehalts festgestellt 
werden. Nach Entwässerung und Aufsättigung sind gro-
ße Zeitverzögerungen in der Porendruckreaktion zu be-
obachten (siehe Bild 7). Im Folgenden werden die Ver-
suchszyklen unmittelbar nach Einrieseln der Probe mit 
„vor Entwässerung“ bezeichnet. „Nach Entwässerung“ 
beschreibt die Versuchsergebnisse nach Wiederaufsät-
tigung der Probe mit deutlich höheren Gasgehalten.
3.4 Durchlässigkeitsversuche
Permeability tests
Die in-situ Durchlässigkeit der Bodenprobe konnte in 
der Versuchsanlage durch Öffnen des unteren Randes 
und Einsteuerung eines Potenzialunterschieds unter-
sucht werden. In Bild  6 ist der spezifische Durchfluss 
über dem hydraulischen Gradienten aufgetragen. Über 
die Darcy-Gleichung kann der Durchlässigkeitsbei-
wert bestimmt werden. Die Probe vor Entwässerung 
wies eine Durchlässigkeit von k ≈ 1,8 • 10-4 m/s auf. 
Nach Wiederaufsättigung betrug die Durchlässigkeit 
k ≈ 1,2 • 10-4 m/s. Die Änderung des Durchlässigkeitsbei-
werts kann auf einen erhöhten Gasgehalt und dadurch 
kleineren effektiven Porenraum zurückgeführt werden. 
Nach der Kozeny-Carman-Gleichung, nachzulesen in 
Chapuis und Aubertin (2003), kann die Durchlässigkeit 
bestimmt werden zu
( )
k
n
n g
S p
p
C
1 s
w
2
3
2 2n
=
-
 (5)
mit μ der dynamischen Viskosität der Wasserpha-
se, S der spezifischen Oberfläche und dem Faktor C 
zur Berücksichtigung der Tortuosität der Porenkanä-
le. Gleichung  5 zeigt eine Proportionalität zwischen 
dem Faktor des Porenanteils und der Durchlässigkeit 
k auf. Unter der Annahme eines Gasgehalts von 10 % 
für die entwässerte Probe reduziert sich der effektive 
Porenraum von n  = 0,41 (Annahme: nahezu gesättigte 
Verhältnisse) auf neff = 0,37. Nach der Beziehung
( )
k
n
n
1
2
3
+
-
 (6)
Bild 5:  Porenwasserdruckverteilung in der Probe bei 
Durchströmung von unten nach oben mit einem 
hydraulischen Gradienten von etwa 1, mit Auflast, 
vor und nach Entwässerung 
Figure 5: Pore water pressure distribution in the sand 
specimen while upward seepage is induced with 
a hydraulic gradient of 1, with surcharge, before 
and after drainage of the sample
Bild 6:  Lineare Beziehung zwischen spezifischem  
Durchfluss und hydraulischem Gradienten vor 
Entwässerung (k ≈ 1,8 • 10-4 m/s) und nach  
Entwässerung (k ≈ 1,2 • 10-4 m/s) 
Figure 6: Linear relation between specific discharge 
and hydraulic gradient before drainage 
(k ≈ 1,8 • 10-4 m/s) and after drainage of the  
specimen (k ≈ 1,2 • 10-4 m/s)
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reduziert sich die Durchlässigkeit aufgrund des 
geringeren effektiven Porenanteils um ca.  35  %, was 
im Bereich der bestimmten Durchlässigkeitsänderung 
(siehe Bild 6) liegt. Es ist daher wahrscheinlich, dass die 
Änderung der Durchlässigkeit auf den erhöhten Gasge-
halt zurückzuführen ist.
3.5 Ausgewählte Versuchsergebnisse
Selected test results
Im Folgenden werden ausgewählte Versuchsergebnis-
se vorgestellt, die den Einfluss des Sättigungsgrades 
auf die Porenwasserdruckentwicklung verdeutlichen. 
Die Abhängigkeit der Porendruckentwicklung von der 
Durchlässigkeit und der Probensteifigkeit werden im 
Folgenden nicht diskutiert. Allgemein wurde beob-
achtet, dass die Versuchsergebnisse sehr geringe 
Streuungen aufweisen. Bei der Auswertung der Druck-
messungen wurde der vom Hersteller angegebene 
maximale Messfehler der Absolutdrucksensoren von 
5 mbar (0,5 kN/m²) nicht immer berücksichtigt. Anhand 
von Vergleichsmessungen mit sehr genauen Differenz-
drucksensoren konnte jedoch gezeigt werden, dass die 
tatsächliche Messgenauigkeit der Absolutdrucksenso-
ren im Bereich von 1 mbar liegt.
Bild  7 zeigt die zeitabhängige Druckmessung in der 
Probe bei Aufbringung einer nahezu linearen Druck-
höhenänderung mit einer Geschwindigkeit von 
v
p
 = 0,2 m/s. Dabei zeigt die blaue Linie die Druckmes-
sung oberhalb der Probe (p8, siehe auch Bild  3) und 
stellt damit die Druckrandbedingung dar. Die Messung 
p12 entspricht dem Druckverlauf am unteren Proben-
rand. In Bild 7a) ist erkennbar, dass die Druckänderung 
innerhalb der Probe fast unmittelbar auftritt. Diese Mes-
sung wurde nach Einrieseln der Probe bei hohem Sät-
tigungsgrad durchgeführt. In Bild  7b) wurde eine ver-
gleichbare Druckänderung aufgebracht, es ist aber eine 
deutliche Zeitverzögerung und Dämpfung der Druckre-
aktion in der Probe zu sehen. Diese Messung erfolgte 
nach Entwässerung und Wiederaufsättigung der Probe. 
Der Unterschied der Druckreaktionen ist lediglich durch 
einen erhöhten Gasgehalt in b) zu erklären. Alle weite-
ren Randbedingungen wurden konstant gehalten. 
Die Darstellung der Potenzialhöhen hp (Bild 8) verdeut-
licht den verzögerten und gedämpften Druckverlauf für 
die entwässerte und wiederaufgesättigte Probe analog 
zu Bild 7b). Der Porenwasserüberdruck Δp ist definiert 
als Potenzialunterschied bezogen auf die Messung 
oberhalb der Probe p8 und wird berechnet mit
( )p h h, ,i p i p w8 cD = -  (7)
Für die Versuche aus Bild 7, sind die entsprechenden 
berechneten Porenwasserüberdrücke in Bild  9 über 
die Zeit aufgetragen. Für die Probe vor Entwässerung 
liegt der maximale Porenwasserüberdruck bei etwa 5 % 
der Druckänderungshöhe H. Bei der Messung nach 
Entwässerung entstehen Überdrücke von ca. 40 % der 
Druckänderungshöhe.
Bild 7:  Hydraulische Randbedingung (blau, p8) und 
Porenwasserdruckmessungen in der Bodenprobe 
für v
p
 = 0,2 m/s, über die Tiefe verteilt. a) vor Ent-
wässerung (Versuch 08), b) nach Entwässerung 
(Versuch 62b)
Figure 7: Hydraulic boundary condition (blue, p8) and 
pore water pressure measurement in the sand 
specimen for v
p
 = 0,2 m/s, distributed over depth. 
a) before drainage (Test 08), b) after drainage 
(Test 62b)
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Die hydraulischen Gradienten i, linear interpoliert zwi-
schen den beiden oberen Messpunkten, d. h. etwa in 
den oberen 0,1  m der Probe liegen bei den in Bild  9 
dargestellten Versuchen bei i  =  0,1  (a) und i  =  3,6  (b). 
Verflüssigung des Bodens tritt auf, wenn die effektiven 
Spannungen σ' null werden. Gemäß dem Konzept der 
effektiven Spannungen (Terzaghi et al., 1996) gilt die 
Bedingung 
( ) 'p z y z sD = +  für ' 0v =  (8)
für die das Gewässerbett gerade noch stabil ist, mit 
γ' = (1 - n)(γs - γw) der Auftriebswichte und s der Flächen-
auflast. Der kritische Gradient ic ist dann 
( )( )i
z
p
n
z
s1
1 1c
w w
s
wc c
c
c
D
= = - - +   (9)
Neben den erheblichen Unterschieden in den Beträgen 
der Überdrücke zwischen Bild 9a) und b) ist zu erkennen, 
dass der Verlauf der Porenwasserdruckentwicklung in 
a) kurz nach Beginn der Wasserdruckhöhenänderung 
einen Maximalwert erreicht, während in b) auch nach 
15 s noch eine Erhöhung des Überdruckes zu verzeich-
nen ist. Dies ist vor allem auf das erhöhte Speicherver-
mögen der Fluidphase in b) zurückzuführen. Weiterhin 
ist zu beachten, dass bei einer Wasserdruckabsenkung 
bei niedrigem Druckniveau die Volumenzunahme der 
Gasphase einen kontinuierlichen Einfluss auf die Über-
druckentwicklung hat. 
Unter der Annahme eines idealen Gases und der Gültig-
keit des Boyle-Mariotte-Gesetzes (isotherme Zustands-
änderung), bei dem gilt, dass die Volumenänderung 
des Gases dVg = (Vg,1 - Vg,2) umgekehrt proportional zur 
Druckänderung (p1-p2) ist, entsprechend
p
p
V
V
,
,
g
g
2
1
1
2
=  (10)
kann nachvollzogen werden, dass für sehr geringe 
Gasgehalte im Boden die druckabhängige Volumenän-
derung des Gases gegen Null geht, während sich bei 
Bild 8:  Potenzialhöhen oberhalb der Probe (blau, p
8 
) und 
am unteren Rand der Probe (schwarz, p
12 
), nach 
Entwässerung (Versuch 62b)
Figure 8: Hydraulic head above the specimen (blue, p
8 
) and 
at the lower boundary of the sample (black, p
12 
), 
after drainage (Test 62b)
Bild 9:  Zeitabhängige Porenwasserüberdrücke am 
unteren Probenrand (p
12
) für eine Druckände-
rungsgeschwindigkeit von vp = 0,2 m/s. a) vor 
Entwässerung der Probe (Versuch 08) und b) 
nach Entwässerung (Versuch 62b); Probenauflast 
≈ 10 kN/m²
Figure 9: Time-dependent excess pore pressures at 
the lower boundary of the sample (p
12 
) for a 
drawdown velocity of vp = 0.2 m/s. a) before 
drainage (Test 08) and b) after drainage of the 
sample (Test 62b); surcharge ≈ 10 kN/m²
52 BAWMitteilungen Nr. 99 2016
Ewers: Porenströmung als Auslöser für Erosion?
großen Gasgehalten das Gasvolumen beispielsweise 
bei einer Druckabsenkung mit der Zeit erheblich ver-
größert und damit die gasgehaltsabhängige Entwick-
lung der Porenwasserüberdrücke mit der Zeit weiter 
zunimmt.
3.6 Abschätzung des Gasgehaltes über 
Massenbilanz
Estimation of gas content across mass 
balance
Einhergehend mit den Porenwasserüberdrücken und 
hydraulischen Gradienten in der Probe strömt das Po-
renfluid bei einer Druckabsenkung vertikal nach oben 
aus der Probe. Bild 10 zeigt die Übereinstimmung des 
Verlaufs der Porenwasserüberdrücke in der Probe und 
des spezifischen Durchflusses qout. 
Unter der Annahme, dass der erzeugte Durchfluss maß-
geblich von der Volumenänderung des Gases abhängt, 
also unter Voraussetzung einer bestehenden Kontinui-
tät zwischen der Volumenänderung des Gases dVg und 
dem Austreten des Porenfluids aus der Probe #Q dt, 
kann das Gasvolumen der Probe abgeschätzt werden 
über
Q dt q A dt dV
t
t
out g
t
t
1
2
1
2
.=# #  (11)
und dann nach Boyle-Mariotte das Gasvolumen vor der 
Wasserdruckänderung bestimmt werden zu
1
( )
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p t
p t
dV
,g
g
1
2
1
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-c m
 (12)
Vor Entwässerung des Bodenkörpers ist damit ein 
Gasgehalt von rd. 1,2  % bei einem Absolutdruck von 
1,8  bar abzuleiten. Hierbei ist eine größere Abwei-
chung von den tatsächlichen Werten zu erwarten, da 
der Einfluss von oberhalb der Probe vorhandenen 
großen Gasblasen nicht zu vernachlässigen ist. Nach 
der Wiederaufsättigung ist der so abgeschätzte Gas-
gehalt in Abhängigkeit des Absolutdrucks dem Bild 11 
zu entnehmen und liegt für p = 1,8 bar bei rd. 10 %. In 
Bild 11 ist deutlich zu erkennen, dass der berechnete 
Sättigungsgrad mit steigendem Druckniveau größer 
wird und eine gute Übereinstimmung mit der Boyle-
Mariotte-Beziehung aufweist.
Bei dieser vereinfachten Abschätzung ist zu berück-
sichtigen, dass Bodenverformungen, das Austreten von 
Gasblasen aus der Probe, die Löslichkeit von Luft in 
Bild 10  Zeitlicher Verlauf des spezifischen Durchflusses 
während einer Druckabsenkung (vertikal nach 
oben gerichtete Strömung – qout positiv) und Po-
renwasserüberdruck am unteren Rand der Probe 
(p12); (Versuch 61)
Figure 10: Time-dependent specific discharge during a pres-
sure reduction (for vertical upward outflow – qout 
positive) and excess pore water pressure at the 
lower boundary of the sample (p12); (Test 61)
Bild 11:  Abhängigkeit des Sättigungsgrades vom Absolut-
druck p. Berechnung des Sättigungsgrades über 
die Auswertung des spezifischen Durchflusses q 
bei Druckabsenkung für unterschiedliche Ver-
suche und Auftragung der Boyle-Mariotte-Bezie-
hung für unterschiedliche Anfangssättigungen
Figure 11: Variation of the degree of saturation in de-
pendency of absolute pressure p. Calculation of 
the degree of saturation considering the specific 
discharge during drawdown for different test se-
ries and representation of the Boyle-Mariotte-law 
for different initial degrees of saturation
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Wasser, sowie Luftblasen im Wasservolumen oberhalb 
der Probe vernachlässigt werden. Die verzögerte Po-
renwasserdruckentwicklung in der Probe wird berück-
sichtigt, indem als Referenzdrücke p7 (t1) und p7 (t2) die 
Messgrößen etwa in der Mitte der Probenhöhe genom-
men werden.
Der Einfluss des Gasgehaltes auf die Porenwasserüber-
drücke ist in Bild 12 zu sehen. Mit steigender Wassertiefe 
und damit einhergehender Verkleinerung des Gasvolu-
mens, erkennt man eine deutliche Reduktion der Über-
drücke und damit auch der hydraulischen Gradienten.
3.7 Numerische Berechnungen
Numerical calculation
Die Modellversuche wurden durch Vergleichsrechnun-
gen auf Basis der Finite Elemente Methode mit dem 
PlaxFlow-Modul von Plaxis 2D ergänzt. Mit dem Modul 
ist es möglich, gekoppelte Strömungs-Verformungs-Be-
rechnungen durchzuführen. Es wurde hier ein axialsym-
metrisches Modell erstellt. 
Teilsättigung (ohne Saugspannung) wird in Plaxis mit 
einer erhöhten Kompressibilität der Fluidphase berück-
sichtigt. Diese geht in die Kontinuitätsgleichung der 
Bild 12:  Porenwasserüberdrücke über die Tiefe für un-
terschiedliche Sättigungsgrade, mit v
p
 = 0,2 m/s, 
nach 15 s Druckabsenkung
Figure 12: Excess pore water pressures over depth for diffe-
rent degrees of saturation, with v
p
 = 0,2 m/s, after 
15 s of drawdown
Strömung ein. Nach (Plaxis, 2016) wird dabei der durch 
Gas hervorgerufene reduzierte Kompressionsmodul 
der Fluidphase (Kwg) berechnet zu
( )
K
S p S K
K p
1
,w g
r gas r w
w gas
=
+ -
 (13)
mit Kw = 2,08 • 106 kN/m2 dem Kompressionsmodul von 
reinem Wasser. Es wird angenommen, dass die im Po-
renwasser eingeschlossenen Luftblasen einen Druck 
aufweisen, der dem totalen Porenwasserdruck ent-
spricht (pgas = pw + pa). Hierbei wird die Löslichkeit von 
Luft in Wasser vernachlässigt. Die Fluidkompressibilität 
ist daher vereinfacht nach Plaxis abhängig von dem Ab-
solutdruck und dem Sättigungsgrad des Bodens. Die 
Kompressibilität der Fluidphase bleibt während einer 
Berechnungsphase konstant, d. h. eine Wasserdruckän-
derung wirkt sich nicht auf den Kompressionsmodul der 
Fluidphase aus.
In den Berechnungen wurde ein linear-elastisches 
Stoffmodell für den Sand angewendet. Nach de Groot 
et al. (2006) kann das dominierende Bodenverhalten 
bei momentanen Druckänderungen als elastisch be-
trachtet werden. Die Verformungen der Bodensäule in 
den Berechnungen sowie in den Versuchen sind sehr 
gering (< 1 mm am oberen Probenrand). Scherbeanspru-
chung des Bodenmaterials liegt bei gegebener Ver-
suchskonzeption nicht vor. Daher wird die Anwendung 
eines linear-elastischen Stoffmodells als ausreichend 
vorausgesetzt. Die der Rechnung zugrunde gelegten 
Bodenparameter sind der Tabelle 2 zu entnehmen. 
Für die Probe nach Einrieseln wurde die Rechnung mit 
B = 0,845 durchgeführt. Dies entspricht nach den For-
meln 3 und 13 bei einem Absolutdruck von 1,8 bar, ei-
nem Sättigungsgrad von 99,4 %. Die entwässerte und 
wiederaufgesättigte Probe wurde bei gleichem Druck-
niveau mit einem Skempton-B von 0,22 berechnet. Dies 
entspricht einem Sättigungsgrad von ca. 88 %. 
Der Vergleich der Berechnungsergebnisse mit den Ver-
suchen zeigt gute Übereinstimmungen, sowohl im zeit-
lichen Verlauf (Bild 13), als auch über die Tiefe (Bild 14). 
Es wird darauf hingewiesen, dass es im Rahmen der Be-
rechnungen relevant war, die entstehenden Porenwas-
serüberdrücke nachzurechnen, nicht aber der darauf 
folgende Überdruckabbau, der eine Konsolidierungs-
berechnung darstellt.
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Die Anwendung einer gekoppelten Berechnung in Pla-
xis lässt für vereinfachte Randbedingungen eine ver-
lässliche Prognose zu.
Probenzustand
Vor 
Entwässerung
Nach 
Entwässerung
Wassertiefe [m] 8,0 8,0
Abs. Wasser- 
druck p [bar]
1,8 1,8
Porenzahl e [-] 0,71 0,71
Auflast [kN/m²] 10,0 10,0
Steifemodul Es 
[kN/m²]
20.000 20.000
Poisson-Zahl [-] 0,3 0,3
Durchlässigkeit k 
[m/s]
2,0 • 10-4 1,3 • 10-4
Skempton-B [-] 0,845 0,22
Tabelle 2: Bodenparameter für die Berechnung
Table 2: Soil parameters for calculation
Bild 13:  Vergleich der Porenwasserüberdrücke im Versuch 
und in der Simulation mit festem B-Parameter und 
Variation der Druckänderungsgeschwindigkeit vp
Figure 13: Comparison of the excess pore pressures in the 
tests and in the simulation with constant B-para-
meter and variation of the drawdown velocity vp
Bild 14:  Versuchsergebnisse der Porenwasserüberdrücke 
über die Tiefe am Ende der Druckabsenkung bei 
unterschiedlichen Druckänderungsgeschwindig-
keiten vp, und entsprechende Berechnungsergeb-
nisse: a) vor Entwässerung und b) nach Entwässe-
rung der Probe
Figure 14: Test results of excess pore water pressures over 
depth at the end of the drawdown for different 
drawdown velocities vp and corresponding cal-
culation results: a) before drainage and b) after 
drainage of the sample
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3.8 Übertragung auf natürliche Verhältnisse
Application to natural conditions
Im Allgemeinen stellt sich die Frage, wie sich die Po-
renwasserüberdrücke in der Natur entwickeln. Ist eine 
Vergleichbarkeit zwischen den Versuchsbedingungen 
und natürlichen Randbedingungen gegeben? Sowohl 
die simulierte Wassertiefe, als auch das Bodenmateri-
al können vergleichbar in der Natur vorgefunden wer-
den. Die hydraulische Randbedingung am oberen Pro-
benrand entspricht vereinfacht einer schiffsinduzierten 
Welle. Nach GBB (2011) kann diese als eindimensionale 
Wasserspiegelabsenkung modelliert werden. Wesentli-
cher Unterschied zwischen Versuch und Natur ist die 
Mächtigkeit der Bodenschicht. In der Natur geht man 
davon aus, dass der anstehende Boden eine, im Ver-
gleich zur Amplitude der Wasserdruckänderung, „un-
endliche“ Schichtdicke aufweist, d. h. der untere Rand 
des Systems keinen Einfluss auf die Prozesse an der 
Oberfläche des Gewässerbetts hat. Im Versuch mit be-
grenzter Probenhöhe lässt die untere Randbedingung 
in Form eines undurchlässigen Randes eine unmittelba-
re Vergleichbarkeit mit Naturverhältnissen nicht zu.
Die numerische Nachrechnung der Modellversuche ist 
in der Lage die Prozesse gut zeitaufgelöst abzubilden. 
Ein derart kalibriertes Modell ermöglicht somit eine 
Übertragung der Modellversuche auf natürliche Rand-
bedingungen. Um den Unterschied der Prozesse zwi-
schen unten abgedichteter Probe und „unendlicher“ 
Bodensäule zu verdeutlichen, wurde im folgenden Bei-
spiel ein Versuch mit einer fünf Mal längeren, d. h. 4 m 
tiefen Säule berechnet, siehe Bild 15. In einer Tiefe von 
0,8  m (z/h  =  0,2) liegt der Porenwasserüberdruck der 
langen Säule dann bei 11,5 kN/m², gegenüber 6,6 kN/m² 
für die 0,8  m-Säule (z/L  =  1,0). In der begrenzten La-
borsäule sind nicht nur die Porenwasserüberdrücke 
geringer, sondern auch die hydraulischen Gradienten 
im oberflächennahen Bereich. Der hydraulische Gradi-
ent im oberen Bereich (Mittelung über 0,1 m) steigt von 
i = 1,7 für die 0,8 m-Säule auf i = 2,1 an. 
4 Einfluss von Porenströmung auf den 
Bewegungsbeginn
Influence of seepage on incipient 
sediment motion
Die Bestimmung des Bewegungsbeginns der Partikel 
des Gewässerbetts bei Überströmung, ohne Berück-
sichtigung von Porenströmungen, erfolgt oft über die 
Anwendung des Shields-Ansatzes (Shields, 1936). Die-
ser skaliert die angreifende Sohlschubspannung oder 
Schubgeschwindigkeit der freien Strömung mit der 
durch das Eigengewicht der Körner unter Auftrieb be-
stehenden Widerstandskraft der Sedimentpartikel. Ist 
eine kritische Sohlschubspannung erreicht, setzen sich 
die Körner in Bewegung.
Der Einfluss einer Porenströmung auf die Gewässer-
bettstabilität bei Überströmung kann in folgende Punk-
te unterteilt werden, siehe z. B. Baldock und Holmes 
(1998) sowie Francalanci et al. (2008).
a)  Änderung der effektiven Spannungen im Gewäs-
serbett bzw. der Auftriebsdichte der Einzelkörner. 
Die Annahme einer hydrostatischen Druckvertei-
lung ist nicht mehr gegeben.
b) Änderung der Sohlschubspannung bzw. der Schub-
geschwindigkeit. Diese Änderung lässt sich unter-
teilen in eine Änderung der Kontinuitätsgleichung 
aufgrund eines Massenaustauschs zwischen freier 
Bild 15:  Porenwasserüberdrücke über die bezogene Tiefe 
z/h für v
p
 = 0,1 m/s; Auftragung der Versuchsdaten 
der entwässerten Probe (Versuch 61), der Simulati-
on für eine Bodensäule mit h = 0,8 m und für eine 
Bodensäule mit h = 4 m
Figure 15: Excess pore water pressures over relative depth 
for v
p
 = 0,1 m/s; representation of test results of the 
drained sample (Test 61) and simulation results for 
a column depth of h = 0,8 m and h = 4,0 m respec-
tively
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Strömung und Porenströmung und eine Änderung 
der Grenzschichtbeschaffenheit bzw. Turbulenz-
intensität (Chen, Chiew, 2004)
c) Änderung des Bewegungsbeginns.
Dies bedeutet, dass bei einer vertikal nach oben gerich-
teten Porenströmung a) sich die effektiven Spannun-
gen im Korngerüst reduzieren, b) sich der Durchfluss 
der freien Strömung erhöht, aber sich die sohlnahe 
Fließgeschwindigkeit reduziert und c) der Einfluss auf 
den Bewegungsbeginn nicht eindeutig bestimmbar 
ist, weil in a) und b) gegenläufige Effekte auftreten. In 
der Literatur vorgestellte Modellversuche zur Untersu-
chung dieser Einflüsse zeigen widersprüchliche Ergeb-
nisse, siehe hierzu Lu et al. (2008). Nach Cheng und 
Chiew (1999) ist die kritische Fließgeschwindigkeit, bei 
der Bewegung einsetzt, abhängig vom hydraulischen 
Gradienten der Porenströmung. Mit steigendem spezi-
fischem Durchfluss der Porenströmung reduziert sich 
demnach die kritische Fließgeschwindigkeit der freien 
Strömung.
Halbempirische Modelle zur Berücksichtigung von 
Porenströmungen, basierend auf dem Shields-Ansatz 
wie z. B. Francalanci et al. (2008) liefern nach Cao et 
al. (2016) keine zufriedenstellenden Ergebnisse. Dey 
und Zanke (2004) legen einen analytischen Ansatz 
vor, bei dem ein Kräftegleichgewicht am Einzelkorn 
vorgenommen wird. Dabei wird als Widerstandskraft 
das Eigengewicht des Einzelkorns unter Auftrieb be-
rücksichtigt. Die angreifenden Kräfte sind die Strö-
mungskraft aus vertikal nach oben gerichteter Poren-
strömung, die Scherkraft der freien Strömung und die 
Liftkraft. Das vorgestellte Modell liefert gute Überein-
stimmungen mit Versuchsergebnissen von Cheng und 
Chiew (1999).
Es liegen unterschiedliche Ansätze zur Beurteilung des 
Bewegungsbeginns bei vorhandener Porenströmung 
vor, aber die Auswirkungen von Porenströmungen auf 
den Bewegungsbeginn sind noch nicht umfassend ver-
standen, so dass hier weiterer Untersuchungsbedarf 
besteht.
5 Zusammenfassung
Conclusions
Die Wechseldurchströmungsanlage ermöglicht die 
Durchführung von Versuchen mit klar definierten hy-
draulischen Randbedingungen. Dank der vielfältigen 
Möglichkeiten der Versuchs- und Messtechnik können 
die Eigenschaften der Bodenprobe sehr verlässlich be-
stimmt werden (Lagerungsdichte, Durchlässigkeit, Sät-
tigungsgrad). Die so erhaltenen Versuchsdaten liefern 
konsistente Ergebnisse, die mittels gekoppelten Finite 
Elemente Berechnungen gut nachgebildet werden kön-
nen. Somit ist auch eine Übertragung der Versuche auf 
natürliche Randbedingungen möglich.
Es wurde eine Methode vorgestellt, den Gasgehalt in 
den Bodenproben zu bestimmen. Es konnte gezeigt 
werden, dass die Berechnung des Gasgehaltes über 
die Bilanz zwischen Gasvolumen (Boyle-Mariotte-Bezie-
hung) und Durchfluss konsistente Ergebnisse liefert. 
Das Auftreten von kritischen hydraulischen Gradienten, 
die Verflüssigung hervorrufen, ist in der Natur bei ent-
sprechenden Bodenverhältnissen durchaus realistisch.
Bei bekannten Randbedingungen können wellenindu-
zierte vertikale Porenströmungen im Boden mit vorhan-
denen numerischen Methoden bereits gut quantifiziert 
werden. In den Berechnungen wurden allerdings Fra-
gestellungen mit sehr kleinen Verformungen und ohne 
Verflüssigungserscheinungen untersucht. Es stellt sich 
die Frage wie sich diese Porenströmungen auf die Ge-
wässerbettbedingungen bei Überströmung auswirken. 
Angaben in der Literatur weisen widersprüchliche Er-
gebnisse auf. Für diese Problemstellung scheitert die 
Anwendung der Finite-Elemente-Methode, da ein Über-
gang von der kontinuums-mechanischen Betrachtung 
des Porösen Mediums zur Partikel-Betrachtung der Be-
wegung von Einzelkörnern vorliegt. Außerdem müssen 
bodenmechanische Ansätze zur Modellierung des Bo-
dens und hydromechanische Ansätze zur Modellierung 
der freien Strömung gekoppelt werden. Hierzu werden 
weiterführende Numerische Methoden entwickelt. Bis-
her sind diese für den Praxisgebrauch noch nicht aus-
reichend validiert.
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Optische Bestimmung der Struktur von Granulaten
Determination of Fabric in Granular Materials
Dipl.-Ing. Max Wiebicke, Prof. Dr.-Ing. habil Ivo Herle, Technische Universität Dresden; 
Dr. Edward Andò, Prof. Gioacchino Viggiani, Université Grenoble Alpes, France
Der Einsatz der Röntgen-Tomographie in der Geome-
chanik hat vor allem in den letzten Jahren erstaunliche 
Einblicke in das mikromechanische Verhalten von Bö-
den ermöglicht. In diesem Beitrag wird auf die Genau-
igkeit der Methoden eingegangen, die zur Bestimmung 
der Struktur von Granulaten häufig eingesetzt werden. 
Auf Grundlage der gewonnenen Erkenntnisse werden 
Modifikationen und Alternativen zu den üblichen Ver-
fahren vorgeschlagen.
Recent developments in the use of x-ray computed to-
mography for geomechanical purposes have paved 
the way for the micromechanical characterisation of 
soils. In this paper, the accuracy of the methods current-
ly used to describe the fabric of a granular material is 
analysed and quantified. On the basis of the outcome, 
some enhancements or alternative ways to determine 
the fabric are proposed.
1 Einleitung
Introduction
Das Verhalten von Böden wird in der Geotechnik meist 
mit Hilfe von phänomenologischen Stoffmodellen be-
schrieben, in denen die Böden als Kontinuum abge-
bildet werden. Durch diese Beschreibung kommt es 
allerdings dazu, dass die diskrete Natur der Böden 
außer Acht gelassen wird, was zu Mängeln in der Be-
schreibung führt. Um diesen Nachteil der phänomeno-
logischen Modelle zu überwinden, ist es notwendig, 
die Interaktionen der individuellen Bodenkörner mit 
dem makromechanischen Verhalten des Kontinuums 
in Verbindung zu bringen und dadurch die Ursachen 
für verschiedene Verhaltensweisen und Phänomene 
über die Mikromechanik zu finden. Mit einer solchen 
Verbindung zwischen Mikro- und Kontinuumsmechanik 
können die phänomenologischen Modelle aufgewertet 
werden.
Die Beschreibung der Struktur von Granulaten war seit 
Langem das Thema zahlreicher Studien, da sie als eine 
fundamentale Eigenschaft gesehen wird. Sie wird in 
(Brewer, 1964) über die räumliche Anordnung der Kör-
ner und der dazugehörigen Poren definiert. Die Bo-
denstruktur kann entweder durch skalare Größen, wie 
beispielsweise der Porenzahl oder der Koordinations-
zahl, oder durch höherrangige tensorielle Größen be-
schrieben werden (Oda, 1980). Am häufigsten werden 
die Kontaktorientierung, die prinzipiellen Kornorientie-
rungen (Oda, 1972) oder auch seltener die Orientierung 
der Poren (Oda et al., 1985; Li und Li, 2009) als Struktur-
variablen verwendet.
Ein Weg zur Bestimmung der Struktur von Granulaten 
ist die Injektion von Polyesterharz in eine Bodenprobe. 
Diese wird in dünne Teilstücke geschnitten, anhand de-
rer die Strukturgrößen optisch bestimmt werden kön-
nen (Oda, 1972). Da es sich hier um eine Post-Mortem 
Analyse handelt, müssen mehrere, möglichst identische 
Proben auf unterschiedliche Niveaus derselben Belas-
tung gebracht werden, um die Evolution der Struktur 
bestimmen zu können. Eine andere experimentelle Me-
thode zur Bestimmung der Struktur, die während der 
Belastung durchgeführt werden kann, ist die Verwen-
dung von zweidimensionalen Stäben in bestimmten 
Belastungsvorrichtungen. Da es sich hierbei um eine 
zweidimensionale Struktur handelt, können Fotos von 
der Oberfläche des Granulats gemacht werden, mit de-
nen die Struktur bestimmt werden kann (Calvetti et al., 
1997). Des Weiteren ist die Verwendung der Diskreten 
Elemente Methode weit verbreitet, mit der die Interak-
tion von individuellen Körnern in einem Granulat unter 
makroskopischer Belastung simuliert werden kann (Fu 
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und Dafalias, 2010). Die Bestimmung der Struktur ist in 
diesem Fall sehr einfach, da die Geometrie und die Po-
sitionen der Körner bekannt sind. All diese Verfahren 
sind allerdings entweder aufgrund der Natur der Post-
Mortem-Analyse, der Zwei-Dimensionalität oder der re-
gelmäßigen Kornform in ihrer Aussagekraft limitiert.
Die Nachteile der genannten Verfahren können mit Hilfe 
der Röntgen-Computertomographie überwunden wer-
den, die immer häufiger in der Geomechanik verwendet 
wird (Hall et al., 2010; Viggiani et al., 2013). Allerdings 
ist diese Methode hinsichtlich ihrer Auflösung limitiert: 
Wenn versucht wird, das Bild einer Probe mit einer re-
präsentativen Anzahl von Körnern aufzunehmen, er-
gibt sich eine maximale Auflösung für die Bestimmung 
der Struktur (Andò et al., 2013). Hier muss folglich ein 
Kompromiss zwischen der Anzahl von Körnern und der 
Auflösung gefunden werden. Es hat sich gezeigt, dass 
die Anwendung der üblichen Methoden zur Auswer-
tung dieser Tomographien sehr fehleranfällig ist und 
dadurch beispielweise große Fehler in der Bestimmung 
der Kontaktorientierungen hervorgerufen werden kön-
nen (Viggiani et al., 2013; Jaquet et al., 2013). Daher ist 
es wichtig, die Fehleranfälligkeit der üblichen Metho-
den zu quantifizieren und eventuell fortgeschrittenere 
Verfahren in Betracht zu ziehen, beziehungsweise Mo-
difikationen vorzuschlagen.
In diesem Beitrag wird entweder über die Nutzung von 
synthetischen Bildern oder von hochauflösenden Rönt-
gen-Computertomographien auf die Bestimmung von 
Kornkontakten und Kornorientierungen eingegangen.
2 Kornkontakte
Contacts
Die am häufigsten verwendete Größe zur Beschrei-
bung der Struktur von Granulaten ist die Orientierung 
der Kornkontakte. Um diese zu bestimmen, müssen die 
Kontakte vorerst identifiziert werden. Das heißt, dass 
festgestellt werden muss, welche Körner sich miteinan-
der in Kontakt befinden. Da beide dieser Schritte, die 
Identifizierung sowie die Bestimmung der Orientierung, 
auf der Auswertung der Bilder beruhen, müssen sie be-
züglich ihrer Genauigkeit untersucht werden.
Es wurden künstliche Kugeln gewählt, um beide 
Schwerpunkte zu untersuchen, da diese eine exakte 
Referenz darstellen. Um die Kugeln zu erzeugen, wur-
de die Software Kalisphera (Tengattini und Andò, 2015) 
verwendet, da dieser Algorithmus den Effekt des par-
tiellen Volumens (partial volume effect) in der Bildge-
bung berücksichtigt. Das bedeutet, dass Voxel, die sich 
am Rand der Kugel befinden und daher nur teilweise 
mit dieser gefüllt sind, einen Wert in Abhängigkeit des 
Füllverhältnisses erhalten. Des Weiteren kann eine Un-
schärfe auf die Bilder der exakten Kugeln angewandt 
werden, sodass der Rand verwischt wird.
In Bild 1 sind zwei Kugeln dargestellt, die sich analytisch 
in exakt einem Punkt treffen. Auf der linken Seite ist ein 
Schnitt durch das dreidimensionale Bild abgebildet, um 
den Effekt des partiellen Volumens zu verdeutlichen. 
Hierbei ist zu erkennen, dass der Kontakt, bei dem es 
sich um einen einzigen Punkt handelt, durch die partiel-
len Volumen beider Kugeln im Kontaktbereich verwischt 
und damit auf unnatürliche Weise vergrößert wird. Auf 
der rechten Seite ist ein 3D Rendering beider Kugeln 
dargestellt.
2.1 Identifizierung von Kornkontakten
Detection of contacts
Um die Identifizierung von Kornkontakten zu untersu-
chen, werden zwei der oben beschriebenen Kugeln 
in einem bestimmten Abstand voneinander erzeugt. 
Dieses Graustufenbild wird dann mit dem volumetrisch 
korrekten Grenzwert in ein binäres Bild transformiert. 
Hierbei werden alle Voxel, die einen Wert über diesem 
Bild 1: Bild von zwei sich berührenden Kugeln, welches 
mit Kalisphera (Tengattini and Andò, 2015) erzeugt 
wurde
Figure 1: Image of two touching partial volume spheres cre-
ated with Kalisphera (Tengattini and Andò, 2015)
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Grenzwert besitzen, mit dem Wert 1 für Feststoffe und 
alle, die einen niedrigeren Werten aufweisen, mit 0 für 
Pore belegt. Nun kann festgestellt werden, ob beide 
Kugeln in Kontakt miteinander sind oder nicht. Die Dis-
tanz wird solange erhöht, bis sich die Kugeln für ein Bild 
ohne Unschärfe nicht mehr berühren. Ist eine solche 
Distanz erreicht, so wird das Bild beider Kugeln mit ei-
ner Unschärfe belegt, bis diese wieder in Kontakt mit-
einander erscheinen. Die so aufgebrachte Unschärfe 
soll die Unschärfe in realen Röntgentomographien wi-
derspiegeln, die sich von Anlage zu Anlage unterschei-
det. Dieses Vorgehen wurde für 5.000 unterschiedliche 
Orientierungen durchgeführt, auf die in dem nächsten 
Abschnitt noch näher eingegangen wird.
Das Ergebnis dieser Studie, die die Distanz beider Ku-
geln voneinander und die Unschärfe variiert, ist in Bild 2 
dargestellt. Die Punkte in diesem Graphen stellen die 
jeweilige Unschärfe dar, ab der mit steigender Unschär-
fe ein Kontakt festgestellt werden kann. Da insgesamt 
5.000 unterschiedliche Orientierungen untersucht wur-
den, sind in diesem Plot der Mittelwert sowie die Mini-
ma und Maxima dargestellt. So sind die Ergebnisse wie 
folgt zu interpretieren: Für eine Distanz von 1 Voxel kann 
kein Kontakt für ein scharfes Bild gefunden werden. So-
bald dieses Bild aber mit einer Unschärfe von mindes-
tens 0,9 Voxeln belegt wird, identifiziert das Verfahren 
einen Kontakt. Um dieses Phänomen der Überidentifi-
zierung von Kontakten zu erklären, genügt ein Blick auf 
das 3D Rendering in Bild 1. Es ist ersichtlich, dass die 
Kontaktzone stark von dem Effekt des partiellen Volu-
mens beeinflusst wird. Selbst wenn sich zwei Objekte 
nicht berühren, so kann ein Voxel zwischen diesen Ob-
jekten durch den additiven Effekt beider partieller Vo-
lumen einen Wert oberhalb des volumetrisch korrekten 
Grenzwertes erhalten.
In (Tengattini und Andò, 2015) wurde die system-inhä-
rente Unschärfe des Röntgentomographen im Labora-
toire 3SR in Grenoble untersucht und festgestellt, dass 
sie bei 0,8 Voxeln für die Herangehensweise mit Ka-
lisphera liegt. Für diese Studie bedeutet das, dass der 
Fehler der Kontaktidentifizierung zwischen 0,8 Voxeln 
und 1,1 Voxeln liegt und somit ein Kontakt zwischen zwei 
perfekten Kugeln folglich bis zu einem Abstand von ~1 
Voxel beider zueinander detektiert wird. Es kann somit 
festgestellt werden, dass systematisch zu viele Kontak-
te identifiziert und damit ebenfalls die Kontaktorientie-
rungen beeinflusst werden.
Um diesen systematischen Fehler zu verringern, wurde 
eine Verfeinerung des Verfahrens vorgeschlagen (Wie-
bicke et al., 2015). Nachdem das Verfahren, wie oben 
beschrieben, angewandt wurde und die Kontakte iden-
tifiziert sind, wird der gefundene Kontaktbereich näher 
untersucht. Ein lokaler, zwingend höherer Grenzwert 
Bild 2: Ergebnisse der Studie zur Kontaktidentifikation; 
ein Punkt stellt die Gauss‘sche Unschärfe dar, 
ab der ein Kontakt gefunden wird; die schwarze 
dicke Linie markiert die system-inhärenten Un-
schärfe
Figure 2: Investigation on the accuracy of contact detec-
tion; a point indicates when a contact is found; 
the black line marks the system-inherent level of 
blur
Bild 3: Ergebnisse der Studie zur Kontaktidentifikation; 
Anwendung verschiedener lokaler Grenzwerte; 
ein Punkt stellt die Gauss‘sche Unschärfe dar, ab 
der ein Kontakt gefunden wird; die schwarze dicke 
Linie markiert die system-inhärenten Unschärfe
Figure 3: Investigation on the accuracy of contact detection; 
application of different local thresholds on the 
contact area; a point indicates when a contact is 
found; the black line marks the system-inherent 
level of blur
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des partiellen Volumens wird auf die Voxel appliziert, die 
zu dem jeweiligen Kontakt gehören. Somit kann festge-
stellt werden, ob beide Körner auch für diesen höhe-
ren Grenzwert in Kontakt erscheinen. Das Ergebnis ist 
in Bild 3 in identischer Weise wie zuvor dargestellt; es 
sind allerdings nur die Mittelwerte der jeweiligen Un-
tersuchungen zu verschiedenen lokalen Grenzwerten 
abgebildet. Durch diese Resultate wird deutlich, dass 
sich der Fehler durch die Einführung von lokalen Grenz-
werten signifikant verringert. Es ist allerdings hervorzu-
heben, dass ein solcher lokaler Grenzwert mit Vorsicht 
gewählt werden muss, da diese lokale Verfeinerung 
auch zum Verlust von Kontakten führen kann. Da diese 
Studie ausschließlich an künstlichen Bildern durchge-
führt wurde, kann keine Empfehlung gegeben werden. 
Untersuchungen zu der Kontaktidentifizierung mit Hilfe 
von hochauflösenden Röntgenbildern sind das Thema 
einer weiterführenden Studie.
2.2 Kontaktorientierungen
Contact orientations
Um Verfahren zur Bestimmung der Orientierung von 
Kornkontakten zu untersuchen, werden ebenfalls Ku-
geln mit Kalisphera (Tengattini und Andò, 2015) erzeugt. 
In dieser Analyse werden die Kugeln, wie in Bild 1 ge-
zeigt, so kreiert, dass sie sich analytisch exakt in einem 
Punkt berühren. Die Referenzorientierung des Kontak-
tes ist im Fall der Kugeln der sogenannte branch Vek-
tor; die Verbindung zwischen den Mittelpunkten beider 
Kugeln. Wie im vorherigen Abschnitt erwähnt, wurden 
5.000 unterschiedliche Orientierungen gewählt: Um 
möglichst viele Orientierungen abzudecken, wurden 
diese so bestimmt, dass sie der Verbindung zwischen 
dem Mittelpunkt einer Kugel und gleichverteilten Punk-
ten auf der Oberfläche eben dieser Kugel entsprechen. 
Das Standardverfahren zur Bestimmung der Orientie-
rung beinhaltet die folgenden Schritte: (1) das Graustu-
fenbild der beiden sich in Kontakt befindenden Kugeln 
wird über den volumetrisch korrekten Grenzwert in 
ein binäres Bild transformiert; (2) das binäre Bild wird 
segmentiert: individuelle Objekte werden mit Hilfe ei-
nes Segmentierungsalgorithmus' voneinander getrennt 
und erhalten ein Label; (3) nun wird die Kontaktzone 
auf Basis des segmentierten Bildes bestimmt und die 
Orientierung mit Hilfe einer Hauptkomponentenanalyse 
ermittelt. Für die Segmentierung wurden unterschied-
liche Watershed-Verfahren untersucht: ein klassisches 
topologisches Watershed und als spezielles Power-Wa-
tershed der Random Walker (Grady, 2006). Der in den 
Ergebnissen aufgeführte Fehler ist der Winkel zwischen 
der Referenzorientierung und der sich aus der Segmen-
tierung ergebenden Orientierung.
Die Resultate dieser Untersuchung sind in Bild 4 für 
Kugeln mit unterschiedlichen Durchmessern darge-
stellt. Für jeden dieser Durchmesser wurde der mittlere 
Fehler aus den 5.000 Referenzorientierungen ermittelt 
und es ergibt sich ein Zusammenhang zwischen dem 
Durchmesser der Kugeln und dem Fehler. Des Weiteren 
wurde diese Untersuchung sowohl für perfekte Bilder 
sowie für Bilder mit einer Unschärfe durchgeführt.
Es zeigt sich, dass das aufwändigere Verfahren, der 
Random Walker, wesentlich bessere Resultate erzielt 
als der Standard-Algorithmus zur Segmentierung. Da 
die Untersuchung anhand der Bilder mit Unschärfe in 
geringeren Fehlern resultierte, kann vermutet werden, 
dass die Größe der Kontaktfläche eine wichtige Rolle 
spielt. In Bild 5 ist der Zusammenhang zwischen der 
Größe der Kontaktfläche (die Anzahl an Voxeln) und 
dem mittleren Fehler anhand von Kugeln mit einem 
Durchmesser von 16 Voxeln dargestellt. Je größer der 
Kontaktbereich ist, desto geringer ist der mittlere Feh-
ler, da mehr Datenpunkte für die Hauptkomponenten-
Bild 4: Ergebnisse der Studie zu Kontaktorientierungen; 
Genauigkeit der untersuchten Watershed-Verfah-
ren (WS: standard, topologisches Watershed; RW: 
Random Walker); Beziehung zwischen mittlerem 
Fehler und dem Durchmesser der Kugeln
Figure 4: Accuracy of watershed methods to determine 
the contact orientation (WS: standard topological 
watershed, RW: random walker); relation of mean 
error and the size of the spheres
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analyse zur Verfügung stehen. In diesem Fall stellt eine 
Kontaktbereich von 14 Voxeln eine Grenze dar, ab der 
der Fehler nur noch um und unter drei Grad schwankt. 
Allerdings wurde auch diese Analyse mit synthetischen 
Bildern durchgeführt und muss mit Hilfe von realen To-
mographien überprüft werden.
3 Kornorientierungen
Particle orientations
Eine andere Strukturgröße, die in verschiedenen Studi-
en verwendet wurde, ist die Kornorientierung. Die Korn-
orientierungen können beispielsweise als Eigenvekto-
ren des Trägheitstensors definiert werden. Der Tensor 
wird anhand des binären Bildes eines individuellen 
Kornes bestimmt, wodurch Dichteunterschiede und in-
nere Porosität vernachlässigt werden. Um die Genau-
igkeit dieses Verfahrens zu untersuchen, wurde ein 3D 
Bild eines individuellen Korns (Hostun Sand) mit einer 
Auflösung von 350 nm/voxel im Röntgentomographen 
gemacht. Das Rendering dieses Bildes ist in Bild 6 dar-
gestellt. An diesem hochauflösenden Bild wurden die 
Kornorientierungen ermittelt, die im Folgenden als Refe-
renz dienen. Die Kornorientierungen wurden bei niedri-
geren Auflösungen bestimmt und mit der Referenz ver-
glichen: Der Winkel zwischen den jeweiligen Vektoren 
stellt wieder den Fehler dar. Diese Untersuchung wurde 
für 4.000 zufällige Orientierungen gemacht, indem das 
originale Bild (die Referenz) um einen zufällig ermittel-
ten Vektor rotiert wurde.
In Bild 7 sind die mittleren Fehler dieser 4.000 Orien-
tierungen gegen die jeweilige Auflösung aufgetragen. 
Bild 5: Ergebnisse der Studie zu Kontaktorientierungen; 
Abhängigkeit des mittleren Fehlers von der Größe 
des Kontaktes; Darstellung für den Random Walker 
an Kugeln mit einem Durchmesser von 16 Voxeln
Figure 5: Accuracy of watershed methods to determine the 
contact orientation; relation of the mean error and 
the size of the contact for the random walker and 
spheres of a diameter of 16 voxels
Bild 6: 3D Rendering der Röntgen-Computertomogra-
phie des untersuchten Einzelkorns (Hostun Sand); 
die prinzipiellen Partikelorientierungen sind im 
Bild gekennzeichnet
Figure 6: 3D rendering of the high resolution scan of a  
single Hostun Sand grain; principal particle  
orientations are indicated
Bild 7: Ergebnisse der Studie zur Partikelorientierung 
Abhängigkeit des mittleren Fehlers von der Auf-
lösung des Bildes die Farben entsprechen den in 
Bild 6 dargestellten Eigenvektoren
Figure 7: Results of the study on particle orientation; relation 
between the accuracy of the eigenvectors of the 
moment of inertia tensor and the scale of the 
image; the colours correspond to the eigenvectors 
indicated in figure 6
64 BAWMitteilungen Nr. 99 2016
Wiebicke et al.: Optische Bestimmung der Struktur von Granulaten
Wie zu vermuten war, steigt der Fehler mit sinkender 
Auflösung. Es ist allerdings zu erkennen, dass dieser 
Fehler in Abhängigkeit des jeweiligen Eigenvektors 
steigt. So steigt der zu dem kleinsten Eigenwert zuge-
hörige Eigenvektor am geringsten und kann vorzugs-
weise für das Bilden eines Strukturtensors verwendet 
werden. Die Ursache hierfür ist die Kornform: Dieses 
Korn besitzt eine klar definierte längste Seite, die mit 
dem kleinsten Eigenvektor korrespondiert. Es ist aller-
dings zu erwarten, dass die Fehler für weniger anguläre 
Körner steigen, da die prinzipiellen Achsen bei solchen 
Formen undeutlicher ausgeprägt sind.
4 Zusammenfassung
Conclusions
In dieser Studie wurden verschiedene Verfahren zur 
Bestimmung der Struktur eines Granulates untersucht. 
Es hat sich gezeigt, dass durch die Verwendung der 
üblichen Verfahren systematisch zu viele Kontakte ge-
funden werden; das bedeutet, dass Kontakte erkannt 
werden, die gar keine sind. Dieses Phänomen wird 
durch den Effekt des partiellen Volumens hervorgeru-
fen. Um die Messungen dahingehend zu verbessern, 
wurde eine lokale Verfeinerung vorgeschlagen und 
gezeigt, wie wirkungsvoll diese ist. Eine statistische 
Analyse zur Fehleranfälligkeit der Bestimmung von 
Kontaktorientierungen hat ein vergleichbares Resultat 
hervorgebracht: die Verwendung der üblichen Seg-
mentierungsverfahren führt zu erheblichen Fehlern, 
die durch die Verwendung von fortgeschrittenen Ver-
fahren, wie zum Beispiel dem Random Walker, deutlich 
verringert werden können. Die Größe des Kontaktes 
(die Anzahl der Voxel, die einen Kontakt darstellen) 
steht in Relation zur Genauigkeit der Orientierung und 
kann somit als Indikator für die Güte einer Messung he-
rangezogen werden. Des Weiteren wurde die Partikel-
orientierung als mögliche Strukturvariable untersucht. 
Zur Bestimmung dieser wurden die Eigenvektoren des 
Trägheitstensors eines individuellen Korns herange-
zogen und es konnte festgestellt werden, dass dieses 
Verfahren für die untersuchte Kornform relativ niedrige 
Fehler hervorbringt.
Der Ausgangspunkt dieser Studie waren synthetisch er-
zeugte Kugeln, für die die Geometrie sowie die Kontakt-
orientierungen bekannt sind. Dadurch konnte der Feh-
ler der unterschiedlichen Verfahren zur Bestimmung 
der Kontaktorientierung oder der Identifikation der Kon-
takte präzise bestimmt werden. In einer folgenden Stu-
die wird diese Untersuchung anhand realer Kornformen 
wiederholt: hochauflösende Computer-Tomographien 
ermöglichen das Festlegen eines Referenzzustandes. 
Diese Bilder können schrittweise herunterskaliert wer-
den und die sich an diesen niedrigeren Auflösungen 
ergebenden Kontaktdetektierungen oder Kontakt-
orientierungen mit der Referenz verglichen werden, 
um die Fehleranfälligkeit für komplexe Kornformen 
zu bestimmen. Die damit erlangten Kenntnisse über 
die Genauigkeit der verschiedenen Verfahren werden 
eine zuverlässige Bestimmung der unterschiedlichen 
Strukturvariablen an natürlichen Sandproben mit einer 
großen Anzahl an Körnern erlauben. Diese Variablen 
können statistisch mit verschiedenen Strukturtensoren 
(Kanatani, 1984) erfasst werden, wodurch eine Beschrei-
bung der Evolution der Struktur unter makroskopischen 
Belastungen möglich ist.
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Plausibilitätsbewertung von Laborversuchen zur Bestimmung 
von Scherkennwerten
Evaluation of Laboratory Test Results for the Determination of 
Shear Strength Parameters 
Dipl.-Ing. Erik Schwiteilo, Prof. Dr.-Ing. habil. Ivo Herle, Institut für Geotechnik,  
TU Dresden
Die effektiven Scherkennwerte des Bodens, φ‘ und c‘, 
werden im geotechnischen Labor über Triaxial- oder 
Rahmenscherversuche ermittelt. Die Bestimmung ist 
dabei in Normen geregelt, allerdings liefern diese keine 
Bewertung der Versuchsergebnisse. Es wird verdeut-
licht, wie Einzelversuche zur Bestimmung der Scher-
kennwerte, vor allem von Triaxialversuchen, mit Hilfe 
einer Checkliste bewertet und auf Plausibilität unter-
sucht werden können. Dabei wird u. a. der Bodenzu-
stand in die Bewertung einbezogen. Die Aussagekraft 
und Überprüfbarkeit der ermittelten φ‘ und c‘ Werte wird 
somit gestärkt. Anhand einer Beispielauswertung von 
ungestörten Proben wird das Vorgehen erläutert. 
The effective shear strength parameters φ' and c' are 
determined in geotechnical laboratories by triaxial or 
direct shear tests. The procedure for determining these 
parameters is standardised but the standards do not 
include any assessment of the test results. It is shown 
how particular tests for the determination of shear 
strength parameters, especially triaxial tests, can be 
evaluated and checked for plausibility using different 
criteria, with the soil state being included in the rating. 
The reliability and confidence of the identified shear 
strength parameters φ' and c' are thus increased. The 
procedure is described in one example of the evalua-
tion of undisturbed samples.
1 Einführung
Introduction
Bei manchen Versuchsergebnissen in der Geotechnik 
ist es schwierig, das charakteristische Bodenverhalten 
von abnormalen Effekten, wie z. B. Einflüsse aus der 
Probennahme oder des Versuchsgerätes, zu unter-
scheiden. Unerwartetes Verhalten führt häufig zu Ver-
suchswiederholungen, wenn genügend Probenmaterial 
vorhanden ist. Dabei wird ein Versuch so lange durch-
geführt, bis das erwartete Verhalten eintritt. Meistens 
sind jedoch das Probenmaterial oder die Laborressour-
cen und somit auch die Anzahl der Versuche begrenzt.
Im Folgenden wird gezeigt, wie die Betrachtung von 
asymptotischen Zuständen die Interpretation der Er-
gebnisse von Triaxialversuchen an feinkörnigen Boden-
proben vereinfacht. Dazu werden die asymptotischen 
Zustände der „Critical States Soil Mechanics“ verwen-
det. Im einfachsten Fall ist der Zustand im Boden eine 
Momentaufnahme der aktuell auf ein Bodenelement 
wirkenden Spannungen sowie der Dichte. In der The-
orie werden vor allem zustandsunabhängige Parameter 
wie der kritischer Reibungswinkel (φc) oder der Kom-
pressions- bzw. Schwellbeiwert (Cc, Cs) verwendet. 
Es wird ein Bewertungsschema für Scherversuche vor-
gestellt. Kern dieses Bewertungsverfahrens ist eine 
Checkliste, welche eine Evaluation jedes Teilversuches 
über verschiedene Bewertungskriterien ermöglicht. Die 
einzelnen Bewertungskriterien werden anhand eines 
Beispiels ausführlich beschrieben und erläutert. Es wird 
eine Empfehlung gegeben, welche Teilversuche für die 
Bestimmung der Scherkennwerte φ‘ und c‘ herangezo-
gen werden sollten. Diese Empfehlung basiert auf der 
Bewertung gemäß der Checkliste.
2 Boden- und Versuchsdaten
Soil and test data
Die folgenden Betrachtungen werden anhand von Ödo-
meter- und triaxialen Scherversuchen an einem feinkör-
nigen Boden beschrieben. Dafür liegen Versuchs-
ergebnisse von ungestörten Proben vor. Die Versuche 
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wurden von einem externen Labor durchgeführt und 
die Ergebnisse dem Institut für Geotechnik zur Verfü-
gung gestellt. Die Indexeigenschaften des Bodens sind 
in Tabelle 1 aufgeführt.
Die Proben stammen aus einer Entnahmetiefe von 
166,1  m bis 166,7 m. Die Ergebnisse von zwei Ödo-
meterversuchen sind in Bild  1 in einem e-log(σ)-
Diagramm dargestellt. 
wL wP IP Glüh-
verlust
Aktivität
0,610 0,239 0,371 0,06 0,66
Tabelle 1: Indexeigenschaften des analysierten Bodens
Table 1: Index properties of the analysed soil
Anhand dieser Darstellung der Kompressionskurve 
konnte ein Kompressionsbeiwert 
(
0,309
log
C
e
)
c
vT
T
v
=
-
=
 
und ein Schwellbeiwert von 
( )
,
log
C
e
0 0905s
vT
T
v
= =
 
ermittelt werden. Des Weiteren wurde eine Referenz-
porenzahl e0  = 1,654, bei einer Vertikalspannung 
σ'v  = 1kPa, bestimmt. 
Zur Bestimmung der Scherfestigkeit wurden vier kon-
solidierte undrainierte triaxiale Scherversuche durchge-
führt. Die Konsolidation der Proben erfolgte dabei für 
alle Teilversuche bis zur abgeschätzten mittleren effek-
tiven Spannung in der Entnahmetiefe:
, ,p h
m
kN
m
m
kN
0 8 0 8 19 166
2523
0 3
3
$ $ $ $c= =
=
 
Der konstante Faktor von 0,8 entspricht dem Wert 
(1+2*K0) /3 und dient dabei zur Abschätzung der mitt-
leren effektiven Spannung p0 aus der Überlagerungs-
spannung. Drei der Proben wurden im Anschluss auf 
80, 60 und 40% der geostatischen Spannung entlastet. 
Die Ergebnisse der Triaxialversuche sind in Bild 2 darge-
stellt. Es sind die Zustände mit qmax markiert, welche der 
Bestimmung der Scherkennwerte zugrunde liegen. Es 
wurde ein Reibungswinkel φ‘ = 9,5° und eine Kohäsion 
c‘ = 219,4 kPa bestimmt.
Bild 1:  Ödometrische Kompressionskurve für den  
analysierten Boden
Figure 1: Oedometric compression curve for the analysed 
soil
Bild 2:  Ergebnisse der Triaxialversuche an dem analysierten Boden
Figure 2: Triaxial test results for the analysed soil
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3 Grundlagen
Basics
Im Folgenden beziehen sich die Angaben von Span-
nungen immer auf effektive Spannungen. Die bei der 
Auswertung genutzten Spannungsinvarianten p‘ als 
mittlere effektive Spannung sowie q als Deviatorspan-
nung ergeben sich, für triaxiale Bedingungen, aus:
p
3
1
21 3$v v= +l l l^ h (1)
q 1 3v v= -  (2)
3.1 Normal-konsolidierter Zustand
Normal Compression Line (NCL)
Einer der vorgeschlagenen Referenzzustände ist der 
normalkonsolidierte Zustand. Normalkonsolidiert be-
deutet, dass das Bodenelement, welches eine Zunah-
me der mittleren effektiven Spannung erfährt, diese 
noch nie zuvor erfahren hatte. Rateneffekte werden 
hier vernachlässigt.
Für Tone und Schluffe verläuft die Kompressionsgerade 
im normalkonsolidierten Zustand im e-log(σ)-Diagramm 
i. d. R. als eine Gerade mit der konstanten Neigung Cc. 
Es wird in diesem Fall auch von der Normalkonsolida-
tions-Linie (NCL) gesprochen. Diese kann über die Glei-
chung
loge e Cc
ref
0 $ v
v
= -
lc m (3)
abgebildet werden. Wenn der Zustand (Porenzahl und 
Spannung) eines Bodenelementes sich auf dieser Gera-
den befindet, ist das Bodenelement normalkonsolidiert. 
Verläuft die Kompressionsgerade mit einer geringeren 
Neigung unterhalb der Referenzgeraden, ist der Boden 
überkonsolidiert. Für Tone und Schluffe verläuft die 
Kompressionsgerade im überkonsolidierten Zustand im 
e-log(σ)-Diagramm i. d. R. als eine Gerade mit der kons-
tanten Neigung Cs.
Das bedeutet, egal von welchem Ausgangszustand 
aus das Bodenelement ödometrisch belastet wird, so-
bald es normalkonsolidiert ist, wird es entlang der NCL 
komprimiert. Nach diesem Muster verhält sich ein über-
konsolidierter Boden bei Wieder- und Entlastung (sie-
he Bild  1). Somit ist es möglich, die Parameter C0 und 
Cs unabhängig vom Ausgangszustand zu bestimmen. 
Für den gleichen Boden ergeben sich immer ähnliche 
Werte für Cc und Cs, hier bietet sich die Möglichkeit im 
Versuch ermittelte Werte zu vergleichen oder Werte auf 
andere Spannungsniveaus zu extrapolieren. 
Für eine Betrachtung der NCL in der e-p-Ebene muss 
die Referenzporenzahl e0 bei σ'v=1 kPa in die Referenz-
porenzahl e0p bei p‘=1 kPa für eine isotrope Kompressi-
on umgerechnet werden:
loge e C
K1 2
3
p c0 0
0
$ $= - +c m (4)
Wobei K0 über den Ansatz von Jaky (1944)
1 ( )sinK0 {= -  (5)
abgeschätzt werden kann.
3.2 Kritischer Zustand
Critical State Line (CSL)
Der kritische Zustand (CSL) bildet den zweiten in der Be-
wertung genutzten Referenzzustand. Das Konzept des 
kritischen Zustandes ist in Schofield & Wroth (1968) und 
Wood (1990) beschrieben. Es berücksichtigt den Ein-
fluss des Spannungszustandes und der Dichte des Bo-
dens auf das Bodenverhalten. Bei diesem Konzept wird 
davon ausgegangen, dass der Boden nach einer aus-
reichend großen Scherverformung einen stationären 
Zustand, den kritischen Zustand, erreicht. Charakteris-
tisch für den kritischen Zustand ist die Spannungs- und 
Dichte-Konstanz bei fortgesetzter Scherung. Es wird 
ein stationärer Zustand erreicht, welcher sowohl span-
nungs- als auch porenzahlabhängig ist. Es ergeben sich 
für unterschiedliche mittlere effektive Spannungen p‘ 
unterschiedliche maximale Deviatorspannungen q über
q M p$= l (6)
M
M
6
3
c
$
{ =
+
 (7)
Diese Spannungsgrenzbedingung entspricht der 
Grenzbedingung nach Drucker-Prager, und ist in 
der Kompressionebene vergleichbar mit der Mohr-
Coulomb'schen Grenzbedingung mit einer Kohäsion c‘ 
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gleich Null (Gl (7)). Wie in Bild 3 dargestellt, sollte der 
aus den Endpunkten der Spannungspfade im q-p'-Dia-
gramm bestimmte Reibungswinkel im Idealfall in etwa 
dem des kritischen Reibungswinkel entsprechen.
Die im kritischen Zustand erreichte Porenzahl ist ein 
charakteristisches Bodenmerkmal und hängt von der 
effektiven Spannung p‘ ab. Werden die erreichten kri-
tischen Porenzahlen ec in Abhängigkeit der effektiven 
mittleren Spannung p‘ aufgetragen, stellt sich ein ähn-
licher Verlauf wie die Erstbelastungskurve (NCL) ein 
(Bild 4). Die CSL im e-log(p‘)-Diagramm kann über
loge e C
p
p
c c
ref
$= -C
lc m (8)
mit
( ) ( )loge e C C 2p c s0 $= - -C  (9)
dargestellt werden. Die Abschätzung der Referenzpo-
renzahl eΓ geht auf das Stoffmodell Cam-Clay (Roscoe, 
1963; Roscoe und Burland, 1968) zurück, welches das 
Bodenverhalten von feinkörnigen Böden in dieser Hin-
sicht realistisch wiedergeben kann. 
Wie in Bild 4 zu sehen, liegen die markierten Endpunk-
te der Versuchskurven im e-p'-Diagramm unter der 
über Gleichung 7 abgeschätzten CSL. Wahrscheinlich 
ist die abgeschätzte Referenzporenzahl eΓ etwas zu 
hoch, ein Trend zum kritischen Zustand ist allerdings 
erkennbar.
3.3 Spannungsnormierung über die kritische 
Spannung pc
Stress normalisation using the critical 
stress pc
Um den Einfluss der Porenzahl und der Konsolidations-
spannung zu eliminieren, kann die Normierung über die 
kritische Spannung pc, wie in Atkinson (1993) beschrie-
ben, genutzt werden. Sie kann über 
10pc C
e e
c=
-C
 (10)
berechnet werden. Sie entspricht, wie in Bild 5 zu se-
hen, einer Projektion der aktuellen Porenzahl auf die 
CSL. Die kritische Spannung pc bietet sich vor allem an, 
um den kritischen Zustand und die Scherkennwerte aus 
einer normierten Ansicht abzuleiten. Dies ist im nächs-
ten Abschnitt näher erläutert.
Bild 4:  CSL im e-log p‘-Diagramm
Figure 4: CSL in the e-log p‘-diagram
Bild 5:  Skizze zur Bestimmung der Normierungspannung pc
Figure 5: Sketch for the determination of pc
Bild 3:  CSL im q-p‘-Diagramm
Figure 3: CSL in the q-p‘-diagram
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Die normierten maximalen Deviatorspannungen, wel-
che in Bild 2 mit einem Punkt markiert wurden, können 
über eine Geradengleichung
p
q
a
p
p
b
c c
$= +
l  (11)
approximiert werden. 
3.3.1 Ableiten der Scherkennwerte aus der 
normierten Ansicht
Determination of shear parameters 
from the normalised stresses
Der Vorteil bei der Normierung über die kritische Span-
nung pc besteht darin, dass bei p‘/pc = 1,0 der kritische 
Zustand eintritt. Somit kann, mit Hilfe der Geradenpara-
meter a und b aus Gleichung 10, der kritische Reibungs-
winkel φc aus
M a
p
p
b a b
c
$= + = +
l  (12)
berechnet werden. Des Weiteren kann über den An-
stieg a der Geraden ein Peak-Reibungswinkel φ‘ des 
vorbelasteten Bodens aus der normierten Ansicht her-
geleitet werden, da der Anstieg durch die Normierung 
nicht verändert wird. Somit ergibt sich:
M
p
q
a'p p
q
p
p
c
c
3
3= = =3
3
l  (13)
Es ist ebenfalls möglich, die durch die Vorbelastung 
entstehende Kohäsion zu berechnen. Da diese von der 
jeweiligen Porenzahl e bzw. kritischen Spannung pc 
abhängt, wird hier die folgende Approximation vorge-
schlagen. Es wird angenommen, dass die Probe bei der 
größten Konsolidationspannung p0 normalkonsolidiert 
ist. Dies kann man nutzen, um die Porenzahl
loge e C
kPa
p
1NC p c0
0$= - ` j  (14)
im normalkonsolidierten Zustand dieser Probe zu be-
rechnen (siehe Bild 6). Über Gleichung 9 kann danach 
die Spannung pc entsprechend der Porenzahl eNC be-
rechnet werden.
Wie in Bild 7 dargestellt, kann über das so berechnete 
pc und den in Gleichung 13 ermittelten Reibungswinkel 
eine Kohäsion hergeleitet werden. Die Bestimmungs-
gleichungen ergeben sich dabei zu:
( )tan
c q
Mb p
$ {= l  (15)
mit
q q M pb c p c$= -  (16)
q M pc c$=  (17)
Bild 6:  Skizze zur Bestimmung der Normierungspannung 
pc für das Ableiten der Kohäsion c‘
Figure 6: Sketch for the determination of pc to determine 
the cohesion c‘
Bild 7:  Skizze zur Bestimmung der Kohäsion aus  
Gleichung 16
Figure 7: Sketch to determine the cohesion from  
equation 16
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4 Checkliste
Check list
Um eine Vorgehensweis bei der Auswertung von 
Scherversuchen vorzustellen, wird in diesem Abschnitt 
eine Abfolge von Bewertungskriterien zur Bewertung 
von triaxialen Scherversuchen vorgestellt. Vorausset-
zung ist die Kenntnis der Kompressionseigenschaften 
des untersuchten Bodens. Die Bewertung kann als 
eine Art Checkliste verstanden werden. Dabei werden 
vor allem triaxiale Scherversuche, auf Basis der zuvor 
eingeführten Grundlagen, betrachtet. Allerdings lässt 
sich die Checkliste auch bei Rahmenscherversuchen 
anwenden. Mit Hilfe dieser Checkliste werden ver-
schiedene Kriterien abgefragt und es erfolgt eine Be-
wertung jedes Einzelversuches innerhalb einer Scher-
versuchs-Serie.
Die einzelnen Kriterien lauten
1 Anfangszustand
2 Scherfestigkeit
3 Porenwasserdrücke
4 Normierung über kritische Spannung
5 Hyperbelmodell
und werden im Folgenden genauer beschrieben.
4.1 Anfangszustand
Initial state
Je nach der Konsolidationsspannung der Proben, soll-
ten die Anfangsporenzahlen für normalkonsolidierte 
Proben auf der NCL und für überkonsolidierte Proben 
unterhalb dieser liegen. Bei ungestörten Proben sollten 
diese alle aus einer annähernd gleichen Entnahme tiefe 
kommen, damit eine Vergleichbarkeit des Bodens ge-
geben ist. Es ergeben sich demnach Anfangsporen-
zahlen, welche nach der Konsolidation auf einer Ent-
lastungskurve des Materials liegen. Diese Porenzahlen 
können, wie in Bild 8 beispielhaft dargestellt, überprüft 
werden. In diesem Bild liegen die Anfangsporenzahlen 
in etwa auf der orange dargestellten Entlastungskurve. 
Außerdem ist in Bild 8 die in den Ödometerversuchen 
bestimmte Linie des normalkonsolidierten Zustandes 
(NCL) in blau zu sehen. Diese kann mit den im Ödome-
terversuch bestimmten Parametern Cc und e0p nach 
Gleichung 4 beschrieben werden.
Da es bei der Porenzahlbestimmung immer wieder zu 
Schwankungen kommen kann, ist es sinnvoll, einen Be-
reich zu definieren, in welchem die zu erwartenden Po-
renzahlen e liegen sollten. Als Vorschlag wird hier eine 
Abweichung von ± 5 % angegeben. Wie in Vaid (1997) 
und Schwiteilo (2015) beschrieben, ist ein Bereich klei-
ner als 3 % nicht sinnvoll, da die Bestimmung der Po-
renzahl e, auf Grund von Messungenauigkeiten bei der 
Volumenbestimmung, nicht viel genauer erfolgen kann.
Die in Bild 8 eingezeichnete Entlastungskurve wird 
über die Gleichung
loge e C
kPa
p
1s0
$= -)
lc m (18)
beschrieben. Der Parameter Cs wird in Ödometerversu-
chen bestimmt. Die Referenzporenzahl e0* erhält man 
aus dem Anpassen der Gleichung 18 an die spannungs-
abhängigen Anfangsporenzahlen der Teilversuche. Die 
Bandbreite kann über eine Erhöhung bzw. Verringe-
rung dieser Referenzporenzahl definiert werden. Die 
Grenzen können somit über
, loge e C
kPa
p
0 95
1uG s0
$ $= -)
lc m (19)
, loge e C
kPa
p
1 05
1
uG s0 $ $= -
)
lc m (20)
angegeben werden.
Bild 8:  Bewertung des Anfangszustandes der einzelnen 
Proben
Figure 8: Evaluation of the initial state of the specimen
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Die Bestimmung der NCL aus Ödometerversuchen an 
ungestörten Proben kann, vor allem bei stark überkon-
solidiertem Boden, problematisch werden. Da die ge-
messene Kompressionskurve nur allmählich vom über-
konsolidierten Bereich in den normal-konsolidierten 
Bereich übergeht, muss eine entsprechend hohe Span-
nung im normalkonsolidierten Bereich erreicht werden. 
Sonst kann die Neigung der Kompressionsgerade im 
normalkonsolidierten Bereich nicht ausreichend ge-
nau ermittelt werden. Aus diesem Grund wurde in die 
Checkliste ebenfalls ein Punkt (1b) eingeführt, bei dem 
die Definition der NCL aus den Korrelationen für e0 und 
Cc in Abhängigkeit der Indexeigenschaften, z. B. nach 
Burland (1990), erfolgt. Die Definition der Ent- bzw. 
Wieder belastungsbereiches erfolgt weiterhin über die 
im Versuch bestimmte Kompressionskurve.
Zur Bewertung des Anfangszustandes der Beispiel-
triaxialversuche lässt sich sagen, dass die Anfangspo-
renzahlen zwischen 0,555 und 0,521 liegen und somit 
relativ dicht beieinander sind. Wie in Bild 8 zu sehen ist, 
liegen die Anfangsporenzahlen der Teilversuche unter 
der NCL, was aufgrund der Belastungsgeschichte zu 
erwarten ist. Die Porenzahlen der Teilversuche 1 bis 3 
liegen genau auf einer Entlastungskurve und sind so-
mit plausibel. Die Porenzahl von Teilversuch 4 ist etwas 
größer als die der anderen Teilversuche und weicht von 
der Entlastungskurve ab. Sie liegt aber noch innerhalb 
der definierten Grenzen, weshalb der Teilversuch nicht 
abgewertet wird. Aufgrund der etwas höheren Poren-
zahl von Teilversuch 4 könnte die maximale Deviator-
spannung qmax bei diesem Teilversuch etwas geringer 
ausfallen.
4.2 Scherfestigkeit
Shear strength
Das nächste Kriterium der Checkliste ist die ermittelte 
Scherfestigkeit in den einzelnen Teilversuchen. Be-
trachtet wird hier unter 2a) einmal der Peak-Zustand, 
also die maximale Festigkeit, und unter Punkt 2b) der 
End-Zustand. Da die Bodenproben in den einzelnen 
Teilversuchen auskonsolidiert sind, sollte es bei der er-
mittelten Scherfestigkeit einen erkennbaren ansteigen-
den Trend mit der Zunahme der effektiven Spannung 
geben. Des Weiteren sollten die Ergebnisse der Scher-
festigkeit, wenn sie für eine Bestimmung des Reibungs-
winkels bzw. der Kohäsion herangezogen werden, in 
einer gewissen Bandbreite liegen. Kleinere Abweichun-
gen können dabei auftreten, z. B. durch geometrische 
Imperfektionen der Proben. Größere Abweichungen 
hingegen sind ein Hinweis auf Störungen oder Fehler 
in den abweichenden Proben, sodass diese nicht mit in 
die Definition der Scherfestigkeit einbezogen werden 
sollten.
Eine Abweichung zu einem niedrigeren Scherwider-
stand ist i. d. R. ein Indiz für eine Störung der Probe. Ein 
höherer Scherwiderstand kann z. B. durch eine in situ 
lokale Verfestigung (Zementierung) des Bodens entste-
hen. In einem solchen Fall ist das Einbeziehen der Teil-
probe in die Bestimmung der Festigkeitsparameter φ‘ 
und c‘ problematisch.
Die spannungsabhängige Festigkeit für den Peak-Zu-
stand kann über
q M p qp 0$= +l  (21)
und die für den End-Zustand über
q M p$= l (22)
beschrieben werden. Um einen Bereich zu definieren, 
wurde eine Schwankung der einzelnen gemessenen 
Festigkeiten von ± 10 % als akzeptabel erachtet. Somit 
kann eine untere und obere Grenze für die Festigkeit 
jedes einzelnen Teilversuches über
,q q1 1oG $=  (23)
Bild 9:  Bewertung der ermittelten Peak-Scherfestigkeit.
Figure 9: Evaluation of the determined peak strength.
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,q q0 9uG $=  (24)
angegeben werden. Die ermittelten unteren und obe-
ren Grenzwerte können wiederum über Geraden ap-
proximiert werden. Die so definierten Grenzen bilden 
dabei einen mit steigenden effektiven Spannungen sich 
öffnenden Kegelstumpf für die Peak-Festigkeit und ein 
sich öffnender Kegel für die End-Festigkeit.
Bei der Bewertung der Festigkeit der Beispielversuche 
zeigt sich in den Bildern 9 und 10, dass sich sowohl bei 
der Peak-Festigkeit als auch bei der End-Festigkeit Teil-
versuch 3 etwas von den anderen Teilversuchen unter-
scheidet. Der gemessene Scherwiderstand ist in beiden 
Fällen etwas geringer als der bei Teilversuch 2, welche 
bei einer geringeren Konsolidationsspannung abge-
schert wurde. Dies ist auffällig, aber da die Festigkeit 
von Teilversuch 3 trotzdem noch innerhalb der definier-
ten Grenzen liegt, erfolgt keine Abwertung des Teilver-
suches.
4.3 Porenwasserdrücke
Pore water pressures
Ein weiteres Kriterium der Checkliste ist die Änderung 
des Porenwasserdruck Δup bei maximaler Deviatorspan-
nung q. Da dieser ebenfalls vom Zelldruck p0 abhängt, 
wird bei diesem Kriterium ein mit dem Zelldruck p0 nor-
mierter Wert betrachtet. Bezogen wird dieser normierte 
Porenwasserdruck Δup /p0 auf das Verhältnis von Zell-
druck zur Vorbelastungsspannung p0/pvor. Hier sollte sich 
ein ansteigender Trend zeigen. Wie in Bild 11 zu sehen, 
kann dieser Trend über eine Gerade bewertet werden.
Bild 10:  Bewertung der ermittelten End-Scherfestigkeit 
Figure 10: Evaluation of the determined final strength
Um geringe Schwankungen mit berücksichtigen zu kön-
nen, wird auch hier ein Bereich definiert, in welchem 
die Versuchsergebnisse liegen sollten. Dabei wird eine 
± 5 % ige Schwankung des normierten Porenwasser-
drucks Δup /p0 angesetzt.
Die Grenzen ergeben sich aus der Approximation der 
variierten Porenwasserdrücke als Geraden.
Ein abweichender Porenwasserdruck gibt Hinweise auf 
ein unerwartetes volumetrisches Verhalten, bzw. eine 
nicht 100%ige Sättigung.
Bei der Bewertung der Porenwasserdrücke im Peak-Zu-
stand für die Beispielversuche zeigen sich keine Auffäl-
ligkeiten. Die gemessenen Porenwasserdrücke zeigen 
den erwarteten Spannungseinfluss und liegen fast auf 
der approximierten Geraden und somit auch innerhalb 
der definierten Grenzen.
4.4 Normierung über kritische Spannung
Normalisation with the critical stress
Wie in Abschnitt 3 eingeführt, können Normierungen 
genutzt werden, um Einflüsse aus der Porenzahl und 
Spannung zusammenzuführen. Der Vorteil der Normie-
rung über die kritische Spannung liegt darin, dass der 
kritische Reibungswinkel φc sowie die Scherparameter 
φ‘ und c‘ für den Peak-Zustand aus der normierten Dar-
stellung abgeleitet werden können. Es bietet sich somit 
eine redundante Überprüfung der Ergebnisse.
Bild 11:  Einschätzung der gemessenen normierte Poren-
wasserdrücke Δup /p0.
Figure 11: Evaluation of the measured pore water pressure 
Δup /p0.
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Analog zur Bewertung der Scherfestigkeit kann auch 
bei der Betrachtung der normierten Spannungen ein 
Bereich über
,
p
q
p
q
0 9
c uG c
$=c cm m (25)
,
p
q
p
q
1 1
c oG c
$=c cm m (26)
angegeben werden. Dabei wird eine 10%ige Abwei-
chung als akzeptabel angesehen.
Die Normierung über die kritische Spannung pc ist von 
den Kompressionseigenschaften (Cc, Cs und e0) abhän-
gig. Wie schon erwähnt, ist die Bestimmung der NCL 
aus den Ergebnissen der Ödometerversuche für Pro-
ben aus großen Tiefen nicht immer ausreichend genau 
möglich. Aus diesem Grund werden, wie auch beim Kri-
terium 1 der Checkliste, die Kompressionseigenschaf-
ten aus Korrelation der Kompressionseigenschaften zu 
Indexeigenschaften in der Bewertung betrachtet. Somit 
ergibt sich hier eine weitere Möglichkeit die Ergebnisse 
der Laborversuche einzuschätzen und zu überprüfen.
Sieht man sich die mit der kritischen Spannung pc nor-
mierten Peak-Festigkeiten der Beispielversuche an, 
zeigt sich in Bild 12, dass die geringere Festigkeit von 
Teilversuch 3 auch bei der normierten Ansicht auftritt. 
Dies führt zu einer Abwertung des Teilversuches 3 bei 
diesem Kriterium.
Bei der Bestimmung der Scherkennwerte für den Peak-
Zustand aus der Normierung ergeben sich φ‘ = 12,6° und 
c‘ = 88,3 kPa. Die direkt für den Peak-Zustand bestimm-
ten Scherkennwerte aus dem q-p'-Diagramm ergeben 
sich zu φ‘ = 9,5° und c‘ = 219,4 kPa (siehe Bild 2). Die mit 
der Normierung bestimmten Werte liefern also einen 
etwas höheren Reibungswinkel und eine niedrigere 
Kohäsion. Die geringere Kohäsion ist plausibel, da die 
Versuche bei relativ hohen Spannungen nicht weit vom 
normalkonsolidierten Zustand durchgeführt wurden.
4.5 Hyperbelmodell
Hyperbolic model
Als letztes Kriterium wird das durch das Hyperbelmo-
dell, nach Kondner (1963) und Duncan, J. M. & Chang, 
C.-Y. (1970), beschriebene Spannungs-Dehnungs-Ver-
halten analysiert. Dabei wird die Spannungs-Dehnungs-
Kurve über eine Hyperbel 
( )
q
f g 1
1
$ f
f
=
+
 (27)
approximiert. Bei der Definition der Hyperbel wird vor 
allem Wert auf eine Abschätzung der Anfangssteifigkeit 
und des maximalen Spannungsdeviators gelegt. Der 
Hyperbelparameter f gibt dabei den Kehrwert der Stei-
figkeit zu Beginn der Scherung wieder und der Parame-
ter g den Kehrwert der maximalen Deviatorspannung 
qmax.
Wie in Bild 13 angedeutet, sollte sich bei der aus dem 
Parameter f abgeleiteten Anfangssteifigkeit 
E
q
0
13
3
f
=  (28)
ein klarer Trend über die Konsolidationsspannung p0 
zeigen. Dabei soll die Steifigkeit mit steigender Span-
nung p0 ebenfalls steigen. Auch hier kann ein Bereich 
definiert werden, in welchem die ermittelten Steifig-
keiten liegen sollten. Es zeigt sich in Bild 13, dass die 
Steifigkeit von Teilversuch 3 genauso groß wie die von 
Teilversuch 2 obwohl Teilversuch 3 zu einer höheren 
Spannung konsolidiert wurde. Da die Steifigkeit von 
Teilversuch 3 außerhalb des zu erwartenden Bereiches 
liegt, wird Teilversuch 3 bei diesem Kriterium abgewer-
tet.
Bild 12:  Normierung von qmax mit der kritischen Spannung pc
Figure 12: Normalising of qmax with the critical stress pc
76 BAWMitteilungen Nr. 99 2016
Schwiteilo/Herle: Plausibilitätsbewertung von Laborversuchen zur Bestimmung von Scherkennwerten
Wie zuvor erwähnt, lässt sich aus dem Hyperbelpara-
meter g die maximale Deviatorspannung qmax bzw. der 
asymptotische Wert für q der Hyperbel ableiten. Wer-
den diese approximierten Werte ebenfalls in Abhän-
gigkeit des Zelldruckes p0 aufgetragen, sollten diese 
wieder über eine lineare Regression abbildbar sein. In 
Bild 14 ist dies dargestellt. Um geringe Abweichungen 
mit berücksichtigen zu können, wird auch hier ein Be-
reich definiert, in welchem die Versuchsergebnisse lie-
gen sollten.
Wie auch bei der Steifigkeit, zeigt sich bei Betrachtung 
des qmax, abgeleitet aus Hyperbelparameter g, der zu 
erwartende ansteigende Trend für die Teilversuche 1, 2 
und 4. Eine gewisse Abweichung gibt es wieder beim 
Teilversuch 3. Da dieser aber noch innerhalb der de-
finierten Grenzen liegt, erfolgt noch keine Abwertung 
des Versuches. 
4.6 Übersicht zur Checkliste
Check list summary
Um die Bewertung mit Hilfe der Checkliste zusammen-
zufassen und eine Übersicht über die Eigenschaften 
des untersuchten Bodens zu erstellen, wird zusätzlich 
noch eine Übersicht in Form einer Checkliste vorge-
schlagen.
Hier sind zunächst die Indexeigenschaften wie Konsis-
tenzgrenzen, Glühverlust und Aktivität vermerkt. Der 
Glühverlust ist ein Maß für den Anteil an organischem 
Material in der Bodenprobe. Die Aktivität
A
C
Ip=  (29) 
kann, über das Verhältnis der Plastizitätszahl Ip zum 
Tonanteil C, Hinweise auf die Mineralzusammenset-
zung bzw. die Quellfähigkeit des Bodens geben. Der 
Wert von Glühverlust bzw. Aktivität kann ein Hinweis auf 
unerwartetes Bodenverhalten sein. 
Im nächsten Abschnitt der Übersicht sind die ausgewer-
teten Versuche und der Tiefenbereich, aus welchem 
die Proben stammen, vermerkt.
Im letzten Abschnitt folgt eine Übersicht der Bewertung 
aus der Checkliste. In einer Tabelle (siehe Tabelle 2) 
sind alle Bewertungskriterien aufgelistet. In weiteren 
Spalten erfolgt eine Übersicht, ob die einzelnen Teilver-
suche die Kriterien erfüllen. Ist das Kriterium erfüllt, wird 
es mit einem Kreuz (x) markiert, wenn nicht mit einem 
Kreis (o). So kann direkt abgelesen werden, ob bei ei-
nem Teilversuche mehrere Kriterien nicht erfüllt sind, so 
dass dieser bei der Bestimmung der Scherkennwerte 
ggf. nicht weiter berücksichtigt werden sollte. Außer-
dem erfolgt eine Gesamtbewertung, bei welcher eine 
Empfehlung gegeben wird, welche Versuche für die Be-
stimmung der Scherkennwerte herangezogen werden 
sollten. Hier werden die Teilversuche abgewertet, wel-
che in den Kriterien Anfangszustand (1a, 1b), Peak-Fes-
tigkeit (2a), Porenwasserdrücke (3), Spannungsnormie-
rung (4a, 4b), Steifigkeit aus Hyperbelmodell (5a) nicht 
genügen. Bei der Bewertung sind vor allem die Kriteri-
Bild 14:  qmax abgeleitet aus Hyperbelparameter g in  
Abhängigkeit des Zelldrucks p0
Figure 14: qmax determined from the hyperbolic parameter g 
over the cell pressure p0
Bild 13:  E0 abgeleitet aus Hyperbelparameter f in  
Abhängigkeit des Zelldrucks p0
Figure 13: E0 determined from the hyperbolic parameter f 
over the cell pressure p0
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en (2a), (3) und (4) ausschlaggebend. Eine Abwertung 
in diesen Kriterien sollte zum Ausschluss der Teilprobe 
aus der Bewertung der Scherfestigkeit führen. Die Kri-
terien (1), (2b) und (5) bewerten Abweichungen des An-
fangszustandes bzw. aus dem Bodenverhalten ableit-
bare Zustände (z. B. kritischer Zustand). Diese können 
Hinweise auf ein abnormales mechanisches Verhalten 
der Bodenprobe geben. 
Wie in Tabelle 2 zu sehen, sind die Kriterien 4a, 4b und 
5a für die Teilprobe 3 nicht erfüllt. Außerdem war Teil-
probe 3 auch bei anderen Kriterien auffällig. Aus diesem 
Grund, würde die Empfehlung hier lauten, Teilprobe 3 
bei der Bestimmung der Scherfestigkeit nicht mit zu be-
rücksichtigen. Bei der konventionellen Auswertung der 
Teilversuche 1, 2 und 4 ergeben sich somit die Scher-
kennwerte φ‘ = 10,4° und c‘ = 203,8 kPa. Diese nähern 
sich den Werten, die aus der Normierung über die kriti-
schen Spannungen unter Einbeziehung der Kompressi-
onseigenschaften aus Korrelationen bestimmt wurden.
5 Zusammenfassung
Conclusions
Bei dem hier beschriebenen Vorgehen wird gezeigt, 
wie Unplausibilitäten bei den Resultaten von Triaxialver-
suchen an ungestörten überkonsolidierten Ton Proben 
durch die Betrachtung von asymptotischen Grenzzu-
ständen aus der Theorie der kritischen Zustände erklärt 
werden können.
Durch die Betrachtung des normierten Bodenverhal-
tens mit Hilfe der kritischen Spannung wird eine Grenz-
bedingung für die überkonsolidierten Proben definiert. 
Diese ermöglicht eine Überprüfung der Scherfestigkeit 
weitestgehend unabhängig von Spannung und Poren-
zahl bzw. Überkonsolidierung.
Es wurde eine Prozedur für die Bewertung von Scher-
versuchen beschrieben. Dabei wurde eine Checkliste 
vorgestellt, mit welcher die analysierten Scherversuche 
bewertet werden können.
Mit Hilfe der Checkliste können einzelne Teilversuche 
identifiziert werden, welche bei der Bestimmung der 
Scherkennwerte nicht mit berücksichtigt werden soll-
ten. Des Weiteren wurde ausführlich beschrieben, wie 
mit Hilfe einer Normierung über die kritische Spannung 
pc die kritische Scherfestigkeit φc sowie die Scherpara-
meter φ‘ und c‘ für den Peak-Zustand bestimmt werden 
können. Die Bewertung über die Checkliste kann für 
jeden Versuch auf einem Übersichtsblatt zusammenge-
fasst werden. 
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Strukturerkundung und Kennwertermittlung mit Vertikal 
Seismischer Profilierung (VSP)
Structural Investigation and Determination of Elastic 
Parameters with Vertical Seismic Profiling (VSP)
Dr.-Ing. Julia Götz, Bundesanstalt für Wasserbau
Die Vertikal Seismische Profilierung (VSP) ist ein seis-
misches Messverfahren, bei dem an der Erdoberfläche 
angeregte seismische Wellen mit Empfängern in einer 
Bohrung registriert werden. Typische Erkundungsziele 
sind die Strukturerkundung im Umfeld der Bohrung und 
unterhalb der Bohrlochsohle. Zusätzlich können elasti-
sche Kennwerte (z. B. Kompressions- und Scherwellen-
geschwindigkeit, Elastizitäts- und Schermodul oder die 
Poissonzahl) bestimmt werden. Das Messprinzip und 
die Auswertung einer Vertikal Seismischen Profilierung 
werden am Beispiel eines Pilotstandortes zur geologi-
schen CO2-Speicherung in der Nähe von Ketzin/Havel 
erläutert und Anwendungsmöglichkeiten in der Geo-
technik vorgestellt.
Vertical Seismic Profiling (VSP) is a seismic method 
which records seismic waves generated at the surface 
with receivers within a borehole. Typical applications 
are structural investigations in the vicinity of or beneath 
the borehole. Additionally, elastic parameters (e. g. ve-
locities of compression or shear waves, elastic moduli 
and shear moduli or the Poisson’s ratio) can be deter-
mined. The measurement procedure and the process-
ing of VSP data are demonstrated for a CO2 storage 
pilot site close to Ketzin/Havel and geotechnical appli-
cations are presented.
1 Einleitung
Introduction
Bei seismischen Messungen werden künstlich ange-
regte elastische Wellen genutzt, um den Untergrund 
zu erkunden und abzubilden. Im Untergrund werden 
elastische Wellen an Schichtgrenzen, Störungen oder 
Auflockerungszonen reflektiert, gebeugt oder ge-
streut. Die zurückkommenden Wellen werden beim 
Durchgang an einem Empfänger als Funktion der Zeit 
aufgezeichnet und in seismischen Sektionen darge-
stellt (siehe Bild  1). Bei der Auswertung und Interpre-
tation von Seismogrammen können die Laufzeiten und 
Amplituden der direkten und reflektierten Wellen (sie-
he Bild  1) genutzt werden, um ein Abbild des Unter-
grundes zu erstellen oder dynamische Kennwerte zu 
bestimmen.
Die Bohrlochseismik umfasst alle Verfahren, bei denen 
seismische Wellen in Bohrlöchern registriert und/oder 
angeregt werden. Bei der Vertikal Seismischen Pro-
filierung (VSP) werden die elastischen Wellen an der 
Erdoberfläche angeregt und von Empfängern in einem 
Bohrloch empfangen (siehe Bild 1). Möglich ist auch eine 
umgekehrte Anordnung, mit der Quelle in der Bohrung 
und den Empfängern an der Erdoberfläche.
Bild 1:   Links: Messprinzip der Vertikal Seismischen 
Profilierung (VSP) abgeändert nach Knödel et al. 
(2005); rechts: VSP Seismogramm
Figure 1: Left: Measurement geometry of Vertical Seismic 
Profiling (VSP) modified according to Knödel et al. 
(2005); right: VSP seismogram
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1.1 Vorteile der VSP gegenüber der 
Oberflächenseismik
Advantages of VSP compared to surface 
seismics
Höhere Frequenzen werden bei der elastischen Wellen-
ausbreitung stärker absorbiert als niedrigere Frequen-
zen. Seismische Signale werden daher mit zunehmen-
dem Laufweg immer niederfrequenter, ihre Wellenlänge 
größer und die Auflösung nimmt ab. Bei der VSP wer-
den die elastischen Wellen in Bohrungen registriert, 
was zu einem kürzeren Laufweg zwischen Quelle, Er-
kundungsziel und Empfänger führt und somit auch zu 
höherfrequenten Signalanteilen und zu einer potenziell 
höheren Auflösung. Befinden sich die Empfänger näher 
am Erkundungsziel, können auch Überlagerungen mit 
Reflexionen von anderen Strukturen vermindert wer-
den. Die VSP eignet sich auch besonders zur Messung 
seitlicher Reflexionen von steil stehenden Strukturen 
wie Klüften oder Störungen.
1.2 VSP als Bindeglied zwischen Bohrungs-
aufschlüssen und Oberflächenseismik
VSP as a link between well logs and 
surface seismics
Durch Bohrkerne, Bohrklein oder Bohrlochmessungen 
liefert eine Bohrung punktuelle Informationen zum Un-
tergrund und dessen physikalische Eigenschaften. Mit 
einer VSP Messung kann auch das Umfeld der Boh-
rung sowie der Bereich unterhalb der Bohrlochsohle 
erschlossen werden.
Akustische Messungen in Bohrungen, sogenannte 
Sonic-Logs, liefern hochauflösende Informationen zu 
den seismischen Geschwindigkeiten und Reflexions-
koeffizienten in Abhängigkeit der Tiefe. Die Oberflä-
chenseismik bildet Strukturen über die Laufzeit elasti-
scher Wellen ab (Zeitbereich). Zur Umrechnung in die 
Tiefe müssen die seismischen Geschwindigkeiten im 
Untergrund bekannt sein (Geschwindigkeitsmodell). 
VSP Messungen verbinden die Tiefenachse (Empfän-
geranordnung in der Bohrung) mit der Zeitachse (Lauf-
zeit der elastischen Wellen, siehe Bild 1) und erleichtern 
dadurch die Tiefenzuordnung und Interpretation von 
oberflächenseismischen Daten.
VSP Messungen liefern durch die Registrierung der di-
rekten Welle in verschiedenen Tiefen (siehe Bild 1) ein 
Geschwindigkeitsmodell, welches das Sonic-Log er-
gänzt und zur Tiefenwandlung der Oberflächenseismik 
genutzt werden kann.
1.3 Anwendungsmöglichkeiten der VSP in 
der Geotechnik
Geotechnical applications of VSP
Die VSP kann sowohl zur Strukturerkundung als auch 
zur Ermittlung von dynamischen Kennwerten (Materi-
alparametern) eingesetzt werden. Bei der Strukturer-
kundung wird der Schichtaufbau des Untergrundes 
ermittelt und es werden u. a. Störungen, Einschlüsse, 
Kluft- und Auflockerungszonen, Hohlräume oder anth-
ropogene Strukturen detektiert.
Materialparameter, die aus der Registrierung elastischer 
Wellen abgeleitet werden können, sind zum Beispiel 
die Ausbreitungsgeschwindigkeit seismischer Wellen 
oder die Absorption ihrer Amplitude. Aus diesen Para-
metern lassen sich wiederum Kennwerte ableiten, die 
für geotechnische Aufgabenstellungen von Interesse 
sind. Hierzu gehören u. a. die initialen Werte des dy-
namischen Kompressions- und Schubmoduls oder die 
Poissonzahl.
Der Vorteil von seismischen Feldmessungen gegen-
über Laboruntersuchungen ist die Möglichkeit, den un-
gestörten Boden bei in-situ Bedingungen (z. B. effekti-
ver Spannungszustand, Sättigung) zu untersuchen.
Im Folgenden wird eine kurze Einführung in die Aus-
breitung elastischer Wellen sowie die Messung und 
Auswertung von VSP Daten gegeben. Am Beispiel 
von VSP Daten, die am Pilotstandort zur geologischen 
Speicherung von CO2 in Ketzin gemessen wurden, wird 
sowohl die Strukturerkundung als auch die Kennwerter-
mittlung gezeigt.
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2 Wellenausbreitung im Boden
Wave propagation through the soil
2.1 Elastische Raumwellen
Elastic body waves
Eine Welle ist eine orts- und zeitabhängige Ausbreitung 
von Energie im Raum. Die Wellenausbreitung kann 
durch Strahlen (Ausbreitungsrichtung) oder Isophasen-
flächen (Raumflächen gleicher Energiezustände) be-
schrieben werden. Die Wellenfront ist eine besondere 
Isophasenfläche, sie grenzt den Raumbereich, den die 
Welle bereits erreicht hat, vom übrigen Raum ab und 
bewegt sich mit der Phasengeschwindigkeit der Welle 
fort.
Die seismische Wellenausbreitung basiert auf der Be-
wegungsgleichung für ein elastisches Kontinuum. Es 
wird eine lineare Beziehung zwischen den auftreten-
den Spannungen und Deformationen angenommen 
(Hooksches Gesetz), was nur für kleine Deformationen 
gilt (10-5 – 10-3, Smoltczyk, 1988).
Eine mögliche Lösung der Bewegungsgleichung ist der 
Fall einer in positiver x-Richtung laufenden, ebenen, 
harmonischen Welle im Vollraum (Knödel et al., 2005):
( , ) ( )sinu x t A k ct x= -6 @ (1)
Dabei sind u die Verschiebung, A die Amplitude, k die 
Wellenzahl, c die Phasengeschwindigkeit, t die Zeit 
und x die Ortskoordinate. Flächen gleichen Potenzials 
k(ct–x) = const. laufen mit der Phasengeschwindigkeit c 
in x-Richtung. Für einen festen Ort beschreibt die Glei-
chung einen zeitlich periodischen Vorgang mit der Peri-
ode T = 2π/kc. Für einen festen Zeitpunkt wird ein räum-
lich periodischer Vorgang mit der Wellenlänge λ = 2π/k 
beschrieben. Die Frequenz der Welle ist definiert als 
f = c/ λ. Die Wellenlänge bestimmt das Auflösungsver-
mögen der seismischen Messung, je kleiner λ ist, desto 
besser können dünne Schichten erfasst werden. Ebene 
Wellen sind nicht realisierbar, sie werden jedoch als Nä-
herung im Fernfeld realer Quellen verwendet.
Im homogenen und isotropen Medium gibt es zwei 
entkoppelte Raumwellen, die sich in ihrer Polarisation 
(Richtung der Verschiebung    ) und in ihrer Phasenge-
schwindigkeit c unterscheiden. Bei den Kompressi-
onswellen (auch longitudinale Wellen, Primär-Wellen, 
P-Wellen) erfolgt die Schwingung in Ausbreitungsrich-
tung (u ux= , siehe Bild  2). Die Schwingungsrichtung 
der Scherwellen (auch transversale Wellen, Sekundär-
Wellen, S-Wellen) ist senkrecht zur Ausbreitungsrichtung 
(u u ,y z= , siehe Bild 2). Weitere Wellentypen entstehen 
zum Beispiel an der Erdoberfläche (Rayleigh- und Love-
wellen) oder entlang von Bohrungen (tube waves).
Die Phasengeschwindigkeiten der beiden Raumwellen 
sind von den elastischen Eigenschaften des Bodens ab-
hängig. Für die Geschwindigkeiten von P-Wellen 
(c cP= ) und S-Wellen (c cS= ) gilt:
( )( )
c
E
v v
v E
1 1 2
1
P
S
t t
=
+ -
-
=  (2)
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c
G E
v2 1
1
S t t
= =
+
 (3)
Dabei bezeichnen ρ die Dichte, E den Elastizitätsmodul, 
ν die Poissonzahl, ES den Steifemodul und G den Schub-
modul.
Die Geschwindigkeit der P-Wellen ist größer als die der 
S-Wellen (siehe Bild 3). Die Poissonzahl kann aus cP und 
cS berechnet werden:
( )
v
c c
c c
2
2
P S
P S
2 2
2 2
=
-
-  (4)
Bild 2:   Ausbreitung von Kompressions- (links) und Scher-
welle (rechts), abgeändert nach Knödel et al. (2005)
Figure 2: Propagation of compression (left) and shear 
waves (right) according to Knödel et al. (2005)
u
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Die dynamischen Eigenschaften eines homogenen 
und isotropen Untergrundes lassen sich durch die drei 
Kenngrößen E, G und ν beschreiben und ineinander 
umrechnen:
( )
G E
v2 1
1
=
+
 (5)
Werden die beiden Wellengeschwindigkeiten cP und cS 
gemessen, können über die Gleichungen  2  –  5 alle 
elastischen Konstanten berechnet werden. Die zur Be-
rechnung notwendige Dichte kann geotechnisch be-
stimmt werden (Witt, 2008) oder im Falle einer VSP 
Messung durch ein Dichte-Log in der Bohrung gemes-
sen werden (Knödel et al., 2005).
2.2 Reflexion und Transmission von ebenen 
Wellen an Grenzflächen
Reflection and transmission of plane 
waves at interfaces
An Trennflächen, zwischen Medien mit unterschied-
lichen elastischen Parametern, wird die einfallende 
Wellenenergie in einen reflektierten und einen trans-
mittierten Anteil aufgespalten. Bei senkrechtem Einfall 
der ebenen Welle auf die Grenzfläche, gelten folgende 
Gleichungen für den Reflexionskoeffizienten R und den 
Transmissionskoeffizienten T:
R
A
A
c c
c c
E
R
2 2 1 1
2 2 1 1
t t
t t
= =
+
-  (6)
Bild 3:   Zusammenstellung von P-Wellen- und S-Wellen-
geschwindigkeiten nach Knödel et al. (2005)
Figure 3: Compilation of P-wave velocities and S-wave 
velocities according to Knödel et al. (2005)
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Hier sind AE die Amplitude der einfallenden Welle, AR 
die Amplitude der reflektierten Welle und AT die Amp-
litude der transmittierten Welle. Die Indizes der Dichte 
und Phasengeschwindigkeit beziehen sich auf die von 
der Grenzfläche getrennten Medien (siehe Bild 4). Das 
Produkt Z c$t= wird als akustische Impedanz des 
Mediums bezeichnet. Das Amplitudenverhältnis von 
reflektierter und transmittierter Welle hängt somit vom 
Kontrast der elastischen Parameter ab. Ein großer Im-
pedanzkontrast, wie zum Beispiel beim Wechsel von 
Lockersediment zu Fels, erzeugt eine große Reflexions-
amplitude, welche dann im Seismogramm gut interpre-
tiert werden kann (vgl. Bild 1).
Bei schrägem Einfall auf eine Trennfläche entstehen 
Wechselwellen (konvertierte Wellen, siehe Bild 4). Eine 
einfallende P-Welle (PE) erzeugt eine reflektierte P-
Welle (PR) und eine reflektierte S-Welle (SR), sowie eine 
transmittierte P-Welle (PT) und S-Welle (ST). Gleiches 
gilt für eine einfallende S-Welle (SE). Die S-Wellen sind 
als transversale Wellen in der Einfallsebene polarisiert 
(sog. SV-Wellen). Sind die S-Wellen senkrecht zur Aus-
breitungsebene polarisiert (sog. SH-Wellen), werden 
keine Wechselwellen angeregt.
Für Einfalls-, Reflexions- und Brechungswinkel gilt das 
Snelliussche Reflexions- und Brechungsgesetz:
( ) ( ) ( ) ( )
( ) ( )
sin sin sin sin
sin sin
c c c c
c c
, , , ,
, ,
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Bild 4:   Reflexion und Transmission an Grenzflächen.; 
links: senkrechter Einfall (E einfallende Welle, R 
reflektierte Welle, T transmittierte Welle); rechts: 
schräger Einfall (P steht für P-Welle, S steht für 
S-Welle)
Figure 4: Reflection and transmission at interfaces; left: nor-
mal incidence (E incident wave, R reflected wave, 
T transmitted wave); right: oblique incidence  
(P stands for P-wave, S stands for S-wave)
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Bei schrägem Einfall sind Reflexions- und Transmissions-
koeffizienten nicht nur vom Impedanzkontrast abhängig 
sondern auch vom Einfallswinkel (Knödel et al., 2005).
2.3 Sphärische Divergenz und Absorption
Spherical divergence and absorption
Durch sphärische Divergenz und Absorption nehmen 
die Amplituden seismischer Wellen mit zunehmender 
Entfernung r von der Quelle ab. Die sphärische Diver-
genz beschreibt eine rein geometrische, materialunab-
hängige Amplitudenabnahme. Die Energie der Welle 
bleibt mit der Ausbreitung konstant, verteilt sich aber 
auf immer größere Raumbereiche. Dies führt zu einer 
Abnahme der Energiedichte mit wachsender Wellen-
front. Bei Kugelwellen führt dies zu einer Abnahme der 
Amplitude mit /A r1+ .
Die Absorption (Dämpfung) seismischer Wellen ist 
auf Energieverluste durch anelastisches Verhal-
ten zurückzuführen und wird durch eine exponen-
tielle Abnahme der Amplitude mit der Entfernung 
beschrieben:
A A e
r
1 0=
a-  (9)
Hierbei sind A1 die Amplitude am Ort 1, A0 die Amplitude 
am Ort 0, α der Absorptionskoeffizient und r der Abstand 
zwischen Ort  0 und Ort  1. Der Absorptionskoeffizient 
ist ein frequenzabhängiger Materialparameter mit 
/f c+a . Somit werden höhere Frequenzen und nied-
rigere Phasengeschwindigkeiten stärker gedämpft und 
haben eine kleinere Reichweite.
3 VSP Messverfahren
VSP measurement procedure
Eine VSP Messung kann mit unterschiedlichen 
Messgeometrien durchgeführt werden. Befindet sich 
die seismische Quelle in der Nähe der Bohrung, spricht 
man von einer „zero-offset-VSP“. Eine zero-offset-VSP 
kann gemessen werden, um eine Oberflächenseis-
mik an Bohrlochmessungen zu kalibrieren, ein ver-
bessertes Geschwindigkeitsmodell zu erstellen oder 
die Dämpfung der seismischen Wellen abzuschätzen. 
Ist das Untersuchungsziel eine Strukturerkundung im 
Umfeld der Bohrung, kann die Quelle in größerer Ent-
fernung zur Bohrung platziert werden („offset-VSP“). 
Weitere Messgeometrien sind die Anregung an meh-
reren Punkten entlang von Profilen („walk-away-VSP“) 
oder die Anregung auf Rastern um die Bohrung („walk-
around-VSP“, „3D-VSP“). Die Abstände und Anzahl der 
Empfänger in der Bohrung richten sich nach dem Er-
kundungsziel. Eine dichtere Empfängeranordnung er-
möglicht die Auflösung kleinerer Strukturen und lang-
samerer Wellen.
3.1 Ausrüstung
Equipment
3.1.1 Seismische Quellen
Seismic sources
Die künstliche Anregung elastischer Wellen für VSP 
Messungen wird durch unterschiedliche seismische 
Quellen realisiert. Je nachdem welcher Raumwellentyp 
angeregt werden soll, lassen sich die Quellen in P-Wel-
len-Quellen und S-Wellen-Quellen unterteilen.
P-Wellen werden durch vertikale Krafteinwirkung auf 
den Untergrund angeregt. S-Wellen können gezielt 
durch horizontale Krafteinwirkung angeregt werden 
oder als konvertierte Wellen auftreten (sekundäre 
Scherwellen). Es gibt eine große Bandbreite bei der 
technischen Realisierung seismischer Quellen und man 
unterscheidet impulsartige Quellen wie Hammerschlä-
ge, Fallgewichte, Luftpulser (Airguns) oder Explosio-
nen und Quellen mit kontinuierlichen Signalen wie im 
Vibroseis Verfahren (Knödel et al., 2005).
Seismische Quellen unterscheiden sich hinsichtlich ih-
rer Leistung und ihrer Frequenz (Eindringtiefe und Auf-
lösungsvermögen) und müssen entsprechend der Auf-
gabenstellung ausgewählt werden.
3.1.2 Bohrlochempfänger
Borehole receiver
Zur Aufzeichnung seismischer Wellen werden Geopho-
ne, Beschleunigungsaufnehmer oder Hydrophone und 
in den letzten Jahren auch Glasfaserkabel (Distributed 
Acoustic Sensing, DAS) verwendet.
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Bei Geophonen und Beschleunigungsaufnehmern wird 
eine elektrische Spannung gemessen, die linear propor-
tional zur Schwinggeschwindigkeit bzw. zur Schwing-
beschleunigung ist. Um die elastische Welle räumlich 
zu erfassen, werden pro Messpunkt drei lageorientierte 
Einzelgeophone (vertikal und horizontal) an die Bohr-
lochwand angekoppelt. Hydrophone können frei hän-
gend in wassergefüllten Bohrungen eingesetzt werden. 
Sie sind nicht richtungssensitiv und registrieren die 
Druckwelle im Wasser mittels Piezodruckaufnehmern. 
Häufig werden Ketten aus mehreren Sensoren in die 
Bohrung eingebracht und ermöglichen so die gleichzei-
tige Messung seismischer Wellen an unterschiedlichen 
Tiefenpositionen (siehe Bild 1).
Beim Distributed Acoustic Sensing (DAS) wird ein Glas-
faserkabel als kontinuierlicher Sensor für seismische 
Wellen genutzt (Daley et al., 2013). Bei diesem opto-
elektronischen Verfahren wird die Längenänderung 
des Glasfaserkabels beim Durchgang der seismischen 
Welle gemessen.
Seismische Empfänger unterscheiden sich außerdem 
hinsichtlich ihrer Eigenfrequenz und Empfindlichkeit 
und müssen entsprechend der Aufgabenstellung aus-
gewählt werden.
3.1.3 Aufnahmeapparaturen
Recording equipment
Die Geophone werden über Kabel an eine Aufnahme-
apparatur angeschlossen. Dort werden die von den 
Geophonen kommenden Signale verstärkt und mittels 
Analog/Digital-Wandler für die Weiterverarbeitung digi-
talisiert (Mehrkanalregistrierung). Die Umwandlung des 
analogen Signals in eine Folge diskreter Zahlenwerte 
geschieht mit einem wählbaren Abtastintervall. Durch 
das Abtastintervall wird die höchste auflösbare Fre-
quenz im digitalisierten seismischen Signal festgelegt 
(Nyquist-Frequenz, Knödel et al., 2005). Das digitalisier-
te Signal wird gespeichert und kann weiter bearbeitet 
werden.
Ein weiterer Messparameter ist die Aufzeichnungszeit, 
die je nach Laufzeit der seismischen Welle von der 
Quelle zum Empfänger mehrere Sekunden betragen 
kann.
3.1.4 Bohrlochausbau
Well completion
Im nicht standfesten Boden müssen die Bohrungen ver-
rohrt werden. Um eine gute Ankopplung der Verrohrung 
(und somit der Bohrlochempfänger) an die Formation zu 
gewährleisten, sollte der Ringraum mit einem geeigne-
ten Material verfüllt oder zementiert werden (Hardage, 
2000). Bei abgelenkten Bohrungen sollte der Bohrloch-
verlauf gemessen werden.
3.2 VSP Datenbearbeitung
Processing of VSP data
Seismische Datenbearbeitung umfasst die Verbesse-
rung der Datenqualität, die Aufbereitung der Daten zu 
einem Abbild der geologischen Strukturen des Unter-
grundes und die Berechnung elastischer Parameter. 
Zur Anwendung kommen Methoden der Signalanalyse 
(z. B. Filter, Dekonvolution) sowie spezielle seismische 
Verfahren (z. B. Migration, Impedanzinversion). Im Fol-
genden werden einige Bearbeitungsschritte, die be-
sonders bei der Auswertung von VSP Messungen not-
wendig sind, erläutert.
Um das Signal-Rausch-Verhältnis seismischer Daten zu 
verbessern, wird an einer Quellposition oft mehrmals in 
Folge angeregt. Das Aufsummieren mehrerer Messun-
gen desselben Quellpunktes (vertikale Stapelung) führt 
zu einer Verstärkung kohärenter Signalanteile und zur 
Unterdrückung des Rauschens (Knödel at al., 2005). In 
den gestapelten VSP Daten kann die Laufzeit der direk-
ten P-Welle und S-Welle abgelesen (gepickt) werden. 
Da die Entfernung zwischen Quelle und Empfänger be-
kannt ist, können die Geschwindigkeiten im jeweiligen 
Tiefenintervall bestimmt werden (siehe Bilder 8 und 9).
Ein weiterer Bearbeitungsschritt ist die Trennung von 
direkten Wellen (downgoing waves) und reflektierten 
Wellen (upgoing waves), da lediglich die reflektierten 
Wellen die Strukturen im Untergrund abbilden. Die 
Trennung erfolgt entweder durch einen Frequenz-
Wellenzahl-Filter oder durch Medianfilterung (Hardage, 
2000). Bild 5 zeigt ein modelliertes VSP Seismogramm 
vor und nach der Wellenfeldtrennung (Götz, 2013).
Als letzter Bearbeitungsschritt wird das reflektierte Wel-
lenfeld derart umgerechnet, dass es den Schichtaufbau 
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des Untergrundes abbildet. Dies kann sowohl im Zeit-
bereich als auch im Tiefenbereich erfolgen (Tiefenmi-
gration, Lazaratos, 1993). Bild 6 zeigt zum Beispiel mi-
grierte offset-VSP Daten im Tiefenbereich im Vergleich 
zu einer Oberflächenseismik.
4 VSP Messungen am Pilotstandort 
für geologische CO2-Speicherung 
Ketzin
VSP measurements at the Ketzin CO2 
storage site
Die Speicherung von CO2 in tiefen Gesteinsschichten 
(„carbon capture and storage“, CCS) ist eine Techno-
logie, die im Rahmen der Klimapolitik als potenzielle 
Maßnahme zur Reduktion anthropogener Treibhausga-
se erforscht wird (IPCC, 2005; Liebscher et al., 2012). 
Am Pilotstandort für geologische CO2-Speicherung 
nahe der Stadt Ketzin/Havel wurden zwischen Juni 
2008 und August 2013, 67000 Tonnen CO2 in ein sa-
lines Sandsteinreservoir injiziert (Martens et al., 2014). 
Der Speicherstandort ist Teil einer Antiklinalstruktur im 
Nordostdeutschen Becken (Förster et al., 2006). Das 
Sandstein Reservoir befindet sich in einer Tiefe von 
630 m – 650 m und gehört zur triassischen Stuttgart 
Formation.
Ein wichtiger Teil der Forschung am Pilotstandort ist 
die Strukturerkundung sowie die Überwachung des 
injizierten CO2 mit verschiedenen seismischen Metho-
den, von 3D seismischen Messungen bis hin zu Labor-
untersuchungen (Bergmann et al., 2016).
Das Reservoir wird durch vier Bohrungen erschlossen 
(Martens et al., 2015), sodass zahlreiche bohrlochseis-
mische Untersuchungen durchgeführt werden konn-
ten. Es wurden unterschiedliche Messgeometrien ver-
wendet, wie zum Beispiel Durchschallungsmessungen 
(Zhang et al., 2012), Moving Source Profiling (Yang et 
al., 2010) und zero-offset und offset-VSP Messungen 
(Götz, 2013; Götz et al., 2014; Götz et al., 2015).
Die Bilder 6 und 7 sind Beispiele für die Strukturerkun-
dung mit VSP Messungen. Bild 6 zeigt eine tiefenmig-
rierte offset-VSP Messung zusammen mit einer Ober-
flächenseismik (Ivandic et al., 2012). Die Abbildung 
kombiniert zwei VSP Anregungspositionen im Abstand 
von 350 m und 300 m zur Bohrung. Die Auflösung der 
VSP ist höher als die der Oberflächenseismik, es wer-
den feinere Strukturen abgebildet. Die Abdeckung der 
VSP im Untergrund ist jedoch auf einen Radius von 
ca. 150 m um die Bohrung beschränkt. Gut erkennbar 
ist eine starke Reflexion in ca. 600 m Tiefe, die durch 
eine etwa 20 m dicke Anhydrit Schicht hervorgerufen 
wird (Juhlin et al., 2007).
Am Pilotstandort Ketzin wurden in allen Bohrungen 
Glasfaserkabel in den Ringraum eingebracht, um Tem-
peraturmessungen mit der Distributed Acoustic Sensing 
(DTS) Technologie durchführen zu können (Henninges 
et al., 2011). Dies ermöglichte den Einsatz der neuen 
Distributed Acoustic Sensing (DAS) Technologie, bei der 
Glasfaserkabel genutzt werden, um seismische Wellen 
aufzuzeichnen (Daley et al., 2013; Götz et al., 2015). Für 
Bild 5:   Beispiel für Wellenfeldtrennung (Quelle: model-
lierte offset-VSP Daten, Götz, 2013); links: direkte 
und reflektierte Wellen, rechts: reflektierte Wellen
Figure 5: Example of wave separation (source: modelled 
offset-VSP data, Götz, 2013); left: direct and re-
flected waves, right: reflected waves
Bild 6:   Vergleich zwischen Oberflächenseismik 
(Ivandic et al., 2012) und migrierter offset-VSP 
(Quelle: Götz, 2013); die kleine Karte zeigt die 
Messgeometrie
Figure 6: Comparison of surface seismics (Ivandic et al., 
2012) and migrated offset-VSP (soruce: Götz, 
2013); the inset shows the geometry of the 
measurement
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eine 3D DAS-VSP Messung wurden an 23 Oberflächen-
punkten seismische Wellen angeregt. Aufgezeichnet 
wurden sie in vier Bohrungen mit einer Glasfaser von 
5.900 m Gesamtlänge. Die einzelnen Messpunkte hat-
ten einen Abstand von 1 m.
Bild 7 zeigt einen Schnitt durch die 3D Datenkuben von 
Oberflächenseismik und DAS-VSP. Wie in Bild 6 ist auch 
hier die Anhydrit Schicht als ansteigende Schicht der 
Antiklinalstruktur erkennbar.
5 Dynamische Bodenkennwerte  
abgeleitet aus VSP Messungen
Dynamic soil parameters derived 
from VSP measurements
Die Berechnung von Poissonzahlen und dynamischen 
Schubmodulen wird im folgenden Kapitel anhand einer 
zero-offset-VSP Messung gezeigt. Die Messung wur-
de 2007 in Ketzin durchgeführt (Götz et al., 2014). Die 
seismische Quelle wurde wenige Meter von der Boh-
rung entfernt angeregt und mit Bohrlochgeophonen in 
einem Abstand von 5 m in einer Bohrung empfangen.
5.1 Poissonzahl ν
Poisson’s ratio ν
Die Poissonzahl ν wird zum Beispiel bei der Berechnung 
der seismischen Belastung von Erddämmen oder der 
Schwingung von Fundamenten benötigt (Witt, 2008).
Für stark verfestigte Gesteine wird oft eine Poissonzahl 
von ν = 0,25 (Knödel et al., 2005). Bei Lockergesteinen 
ist die P-Wellengeschwindigkeit 3- bis 12-fach höher 
als die S-Wellengeschwindigkeit (Knödel et al., 2005). 
Die Poissonzahl ist sensitiv auf den Sättigungsgrad des 
Bodens. Für ungesättigte Böden werden Werte von 
ν =  0,2  –  0,3 angenommen. Lössböden können nach 
Luna und Jadi (2000) auch Werte von ν = 0,1 erreichen. 
Bei gesättigten Böden wird die P-Wellengeschwindig-
keit von der Ausbreitung im Porenwasser dominiert 
(cP + 1500 m/s), während die Scherwellengeschwindig-
keit vom Korngerüst bestimmt wird (Fluide können kei-
ne Scherwellen übertragen). Die Poissonzahlen können 
deshalb für gesättigte Lockersedimente nahezu ihren 
Maximalwert von ν = 0,5 erreichen. Dieser Wert ist je-
doch problematisch, da er nicht die tatsächliche Steifig-
keit des Bodens widerspiegelt.
Bild  8 zeigt ein VSP Seismogramm, in dem die Lauf-
zeiten von P-Wellen und S-Wellen abgelesen (gepickt) 
wurden. Da die Tiefe der Geophone bekannt ist, kön-
nen die Laufzeiten in seismische Geschwindigkeiten 
umgerechnet werden und die Poissonzahlen nach Glei-
chung 4 bestimmt werden. 
Die berechneten Poissonzahlen liegen zwischen 0,22 
und 0,46. Sie spiegeln einen heterogenen Schichtauf-
bau, mit einer wechselnden Abfolge aus Tonstein- und 
Sandsteinschichten (Förster et al., 2006), wider.
5.2 Der Schubmodul G
Shear modulus G
Scherwellen können sich nicht in Fluiden ausbreiten, 
ihre Phasengeschwindigkeit ist direkt mit den Scher-
parametern des Korngerüstes verknüpft. Der Schub-
modul G kann direkt aus der S-Wellengeschwindig-
keit berechnet werden (siehe Gleichung  3). Wird das 
Schubmodul mit seismischen Methoden ermittelt, das 
heißt im Geltungsbereich der linear-elastischen Theo-
rie, treten nur sehr kleine Scherdehnungen (10-5 – 10-3, 
Bild 7: Vergleich zwischen 3D Oberflächenseismik 
(Ivandic et al., 2015) und 3D-VSP (Quelle: Götz et 
al., 2015); Schnitte in Ost-West und Nord-Süd Rich-
tung durch die jeweiligen 3D Datenkuben
Figure 7: Comparison of 3D surface seismics (Ivandic et 
al., 2015) and 3D-VSP (source: Götz et al., 2015); 
slices in an East-West and a North-South direction 
through the respective 3D data cubes
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Smoltczyk, 1988) auf. Werden die Dehnungen größer, 
wird das Bodenverhalten nichtlinear und es kann bei 
zyklischer Belastung durch elastische Hysterese be-
schrieben werden.
Bodensteifigkeiten nehmen bei zunehmender Deh-
nung ab. Degradationskurven („S“-Kurven) beschreiben 
diese Abnahme über einen großen Bereich möglicher 
Dehnungen (10-5 –  101). Seismische Messungen liefern 
für die Berechnung von Degradationskurven den Maxi-
malwert der Schubspannung Gmax für den Bereich sehr 
kleiner Scherdehnungen.
Analog zur Berechnung der Poissonzahlen werden zur 
Berechnung des Schubmoduls die gepickten Laufzei-
ten der S-Wellen in ein Geschwindigkeits-Tiefen-Modell 
umgerechnet (siehe Bild 9). Mit Dichtewerten die mit ei-
nem Dichte-Log gemessen wurden (Norden et al., 2010), 
kann das Schubmodul berechnet werden. Die berech-
neten Moduli liegen zwischen 1,1 GPa und 5,1 GPa.
Bild 9:   Berechnung der initialen Schubmoduli G_max aus gepickten P-Wellen und S-Wellengeschwindigkeiten; von links 
nach rechts: VSP Seismogramm mit gepickter direkter P-Welle und S-Welle; abgeleitetes Geschwindigkeits-Tiefen-
profil für S-Wellen; Dichte-Log (Quelle: Norden et al., 2010); berechnete Änderung der Schubmoduli mit der Tiefe
Figure 9: Determination of Young’s moduli G_max from S-wave velocities; from left to right: VSP seismogram with picked 
direct P-wave and S-wave; derived velocity-depth profile for S-wave velocities; density log (source: Norden et al., 
2010); calculated change of Young’s moduli with depth
Bild 8:   Berechnung der Poissonzahlen aus gepickten P-Wellen und S-Wellengeschwindigkeiten; links: VSP Seismogramm 
mit gepickter direkter P-Welle und S-Welle; Mitte: abgeleitetes Geschwindigkeits-Tiefenprofil für P-Wellen und S-
Wellen und Vergleich zum Sonic-Log (Quelle: Norden et al., 2010); rechts: berechnete Änderung der Poissonzahlen 
mit der Tiefe
Figure 8: Determination of Poisson’s ratio from picked P-wave and S-wave velocities; left: VSP seismogram with picked 
direct P-wave and S-wave; middle: derived velocity-depth profile for P-wave and S-wave velocities and comparison 
with the Sonic-Log (source: Norden et al., 2010); right: calculated change of Poisson’s ratio with depth
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6 Zusammenfassung
Conclusions
Die Vertikal Seismische Profilierung (VSP) kann sowohl 
zur Strukturerkundung als auch zur Ermittlung von 
elastischen Materialparametern eingesetzt werden. 
Geotechnische Fragestellungen, bei denen die Boden-
dynamik eine maßgebende Rolle spielt, sind zum Bei-
spiel die Gründung von Maschinenfundamenten, das 
Erdbebeningenieurwesen, Erschütterungen oder Set-
zungen infolge von Baubetrieb und Verkehr. Durch VSP 
Messungen können P-Wellen- und S-Wellengeschwin-
digkeit, Dämpfung der Amplitude, initiale Werte des dy-
namischen Kompressions- und Schubmoduls oder die 
Poissonzahl bestimmt werden.
Der Vorteil von seismischen Feldmessungen gegen-
über Laboruntersuchungen ist die Möglichkeit, den un-
gestörten Boden bei in-situ Bedingungen (z. B. effekti-
ver Spannungszustand, Sättigung) zu untersuchen.
Die aus seismischen Messungen abgeleiteten elasti-
schen Parameter gelten für Frequenzen und Dehnun-
gen, die sich von Laboruntersuchungen und Belastun-
gen durch das Bauwerk unterscheiden können. Deshalb 
ist eine Kombination von geophysikalischen Metho-
den mit anderen Verfahren, wie Bohrlochmessungen, 
Drucksondierungen oder Labormessungen wichtig, um 
ein umfassendes Untergrundmodell zu erstellen.
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Anwendung der 2D elastischen Wellenforminversion auf 
flachseismische Felddaten
Application of 2D Elastic Full Waveform Inversion to Shallow-
seismic Field Data
Cornelia Wolf, Bundesanstalt für Wasserbau (BAW)
Die Wellenforminversion ist ein iteratives Verfahren der 
Geophysik, bei dem inverse Probleme durch Variation 
der elastischen Modellparameter des Untergrundes nä-
herungsweise gelöst werden. Es wird angestrebt, den 
gesamten Informationsgehalt der gemessenen Wellen-
felder auszuschöpfen, indem die Wellenformen durch 
modellierte Daten rekonstruiert werden. Das Prinzip 
des Auswertungsverfahrens wird erläutert und die Er-
gebnisse erster Anwendungen auf Felddatensätze ei-
nes Testgeländes bei Mammolshain im Taunus werden 
vorgestellt. 
The Full Waveform Inversion is a geophysical method 
that iteratively solves inverse problems by adjusting 
the elastic model parameters of the subsurface. The 
Full Waveform Inversion aims to use all the informa-
tion on the measured wavefield by reconstructing the 
waveforms through modelled data. The principles of 
the method will be explained and the results of its first 
application to field data recorded on a test site near 
Mammolshain (Taunus) are presented.
1 Einleitung 
Introduction
Eine der zentralen Aufgabenstellungen in der Geo-
technik besteht in der exakten Charakterisierung des 
Baugrundes. Neben den geotechnischen Feld- und La-
borversuchen sind geophysikalische Methoden ein hilf-
reiches Werkzeug um Bodenparameter des Baugrun-
des zu ermitteln und dessen Strukturen abzubilden. 
In der Seismik werden mit aktiven Quellen elastische 
Wellen erzeugt, die das darunter liegende Medium 
durchlaufen. Dabei werden sie an Schichtgrenzen re-
flektiert, refraktiert und gestreut bis sie wieder an der 
Erdoberfläche ankommen und dort von Geophonen 
registriert werden. Aus den gemessenen Wellenfeldern 
können Rückschlüsse auf die Eigenschaften des Medi-
ums getroffen werden. Herkömmliche Auswertungsver-
fahren basieren auf der Näherung der Wellenausbrei-
tung durch Strahlen. Aus der Messung der Laufzeiten 
durch den Untergrund können Rückschlüsse auf die 
Ausbreitungsgeschwindigkeit der seismischen Wellen 
gezogen werden. Dabei wird allerdings nur ein Bruch-
teil des gesamten seismischen Wellenfeldes genutzt, 
nämlich die Ankunftszeit verschiedener Wellentypen 
am Empfänger. Bei der Wellenforminversion wird hin-
gegen angestrebt, den gesamten Informationsgehalt 
des Wellenfeldes auszuschöpfen, wodurch Strukturen 
kleiner als eine Wellenlänge aufgelöst werden können 
(Pratt et al., 2002). Erst durch die Fortschritte in der 
Computertechnologie der letzten Jahre konnte die sehr 
rechenintensive Anwendung der Wellenforminversion 
realisiert werden. Synthetische Studien haben gezeigt, 
dass das Verfahren vielversprechende Ergebnisse lie-
fert, weshalb als Folgeschritt nun auch die Anwendung 
auf Felddatensätze geprüft werden muss.
Am Geophysikalischen Institut des Karlsruher Institut 
für Technologie (KIT) (http://www.gpi.kit.edu/) wurde in 
Zusammenarbeit mit der Christian-Albrechts-Universi-
tät zu Kiel die Software DENISE (subwavelength DEtail 
resolving Nonlinear Iterative SEismic inversion) entwi-
ckelt, mit der die Wellenforminversion durchgeführt 
werden kann. Aktuell laufen mehrere Forschungspro-
jekte zur Weiterentwicklung der Software, die seit 1. 
Januar 2016 unter IFOS2D (Inversion of Full Observed 
Seismograms) (https://git.scc.kit.edu/GPIAG-Software/
IFOS2D.git) geführt wird.
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2 Grundlagen
Basic principles
2.1 Physikalische Beschreibung der Wellen-
ausbreitung 
Physics of wave propagation
Im Folgenden wird die Ausbreitung von Wellen im Bo-
den, mit einigen Vereinfachungen orientiert an Lay and 
Wallace (1995), physikalisch beschrieben.
Durch die Lösung der elastischen Wellengleichung 
kann die Wellenausbreitung in einem Medium physi-
kalisch beschrieben werden. Durch sie wird die Kraft-
dichtebeziehung in einem Medium der Dichte ρ be-
schrieben, auf das externe Volumenkräfte fi wirken. Sie 
lautet:
t
u
x
f
i
j
ij
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2
2
2
2
2
t
v
= +  (1)
Dabei sind σij die Komponenten des Spannungstensors 
und die Indizes i und j stehen für die drei Raumrichtun-
gen x, y und z. 
Mit Hilfe der Elastizitätstheorie kann die Reaktion eines 
Mediums auf eine Krafteinwirkung beschrieben wer-
den. Geht man von kleinen Deformationen innerhalb 
kurzer Zeitintervalle aus, ist die Näherung elastischer 
Deformationen gültig. Der Deformationstensor e  ent-
hält die räumlichen Ableitungen der Verschiebungen u 
und beschreibt die räumliche Verteilung der Deforma-
tion:
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Im elastischen Medium wird der Spannungstensor σij 
über das Hooke’sche Gesetz beschrieben:
Cij ijkl klv e=  (3)
Der Elastizitätstensor Cijkl enthält die elastischen Mo-
duln. Unter Berücksichtigung der Symmetrieeigen-
schaften von Spannungs- und Deformationstensor und 
Ausschluss von Anisotropie, enthält der Elastizitätsten-
sor nur noch zwei Terme, die sogenannten Lamé-Kons-
tanten λ und μ. Gleichung (3) vereinfacht sich zu:
2ij kk ij ijv me d ne= +  mit 
f r i j
sonst
1
0
ü
ijd =
=
$
 (4)
Die vollständige Beschreibung der Wellenausbreitung 
im elastischen, homogenen und isotropen Medium er-
folgt somit durch die Gleichungen (1), (2) und (4).
Das Vektorfeld der Bodenverschiebung u  kann mit 
den elastischen Potentialen U  (skalares Kompressions-
potential) und W  (vektorielles Scherpotential) geschrie-
ben werden:
xu d dU W= +  (5)
Setzt man diesen Zusammenhang in die Bewegungs-
gleichung (1) ein, erhält man zwei unabhängige Wellen-
gleichungen, deren Lösungen verschiedenen Wellenty-
pen entsprechen. Kompressionswellen breiten sich in 
Ausbreitungsrichtung schwingend mit der Geschwin-
digkeit vP aus und Scherwellen senkrecht zur Ausbrei-
tungsrichtung schwingend mit der Geschwindigkeit vS.
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Im Gegensatz zu diesen beiden Raumwellentypen, 
die sich radial von einer Punktquelle ausbreiten, lau-
fen Oberflächenwellen entlang der Erdoberfläche und 
ihre Amplitude nimmt mit der Tiefe stark ab. Wegen der 
frequenzabhängigen Eindringtiefe sind Oberflächen-
wellen im inhomogenen Medium dispersiv. Sie weisen 
deutlich größere Amplituden als Raumwellen auf und 
bilden in der Flachseismik daher das dominante Signal 
im Seismogramm. Es wird zwischen zwei Typen von 
Oberflächenwellen unterschieden: die elliptisch ent-
gegengesetzt zur Ausbreitungsrichtung schwingende 
Rayleighwelle und die horizontal polarisierte Lovewelle. 
2.2 Modellierung der Wellenausbreitung
Simulation of wave propagation
Um die Wellenausbreitung im Untergrund zu berech-
nen, muss die Wellengleichung gelöst werden. In einfa-
chen Fällen kann dies analytisch erfolgen. Für komple-
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xe Probleme ist jedoch ein numerischer Ansatz nötig. 
In der Geophysik wird zur Wellenfeldberechnung in 
räumlich heterogenen Medien die Finite-Differenzen 
(FD) Methode verwendet. Das heißt, die in 2.1 beschrie-
benen Differentialgleichungssysteme werden durch 
Differentialoperatoren genähert. Dazu müssen Raum- 
und Zeitbereich diskretisiert werden. Für eine Funktion 
( )f x  gilt nach dem Taylor’schen Entwicklungssatz in 
der Umgebung des Entwicklungspunktes x0 : 
( ) ( ) ( )
( , , )
f x x f x xf x
R f x x x1
0 0 0
0 0
T T
T
+ = +
+ +
l
 (8)
Abweichungen zum tatsächlichen Funktionswert sind im 
Restglied ( , , )R f x x x0 0T+  enthalten. Durch Auflösen 
nach der ersten Ableitung ( )f x0l  ergibt sich der FD-
Operator mit der Genauigkeit erster Ordnung, mit dem 
die partiellen näherungsweise bestimmt werden können: 
( ) ( ) ( )
x
f x
x
f x x f x0 0 0
2
2
T
T
=
+ -  (9)
Für hinreichend kleine Δx erhält man eine gute Nähe-
rung. Die Genauigkeit kann durch Erhöhung der Ord-
nung, die man durch Verwenden von mehr Gitterpunk-
ten erreicht, verbessert werden. 
Um numerische Artefakte zu vermeiden, müssen Dis-
persions- und Stabilitätskriterien bezüglich der räumli-
chen und zeitlichen Abtastung eingehalten werden. Für 
die Anwendung der Wellenforminversion mit DENISE ist 
die Modellierung der Wellenausbreitung nach Bohlen 
(1998) implementiert.
2.3 Wellenforminversion
Full Waveform Inversion
Das Ziel der Wellenforminversion besteht darin, das-
jenige Parametermodell des Untergrundes zu finden, 
welches die gemessenen Wellenfelder bestmöglich er-
klärt. Zuerst muss das Vorwärtsproblem gelöst werden, 
das heißt, auf Grundlage eines vorgegebenen Start-
modells der seismischen Geschwindigkeiten werden 
synthetische Wellenfelder erzeugt (Abschnitt 2.1 und 
2.2). Anschließend wird das inverse Problem gelöst. 
Die Inversion erfolgt iterativ, bis über ein definiertes Ab-
bruchkriterium ein optimales Modell gefunden wird. Die 
modellierten Wellenfelder werden mit den gemessenen 
verglichen und das Datenresiduum ermittelt. Dieses ist 
abhängig von den zur Vorwärtsmodellierung verwende-
ten Modellparametern. In der Folge werden die Modell-
parameter angepasst, um das Residuum zu minimieren. 
Inverses Problem
Ganz allgemein kann der Zusammenhang zwischen ge-
messenen seismischen Daten d obs  und den Materialpa-
rametern m  des Untergrundes für einen nichtlinearen 
Operator F über
( )d F mobs =  (10)
formuliert werden. Der Zusammenhang ist meist 
schlecht konditioniert und der Operator zwar nähe-
rungsweise bekannt, jedoch nicht unmittelbar invertier-
bar. Daher werden für einen Raum, der die Modellpa-
rameter m 0  enthält, über Gleichung (10) synthetische 
Beobachtungen d 0  erzeugt. Gleichen die modellierten 
Daten d 0  den beobachteten seismischen Daten d obs , 
so kann davon ausgegangen werden, dass auch das 
Untergrundmodell m 0  mit dem gesuchten Untergrund-
modell m real  übereinstimmt. 
Misfit-Funktion
Die Anpassung mT  der Modellparameter m 0  wird so 
gewählt, dass das Residuum dT  zwischen beobachte-
ten und synthetischen Daten verkleinert wird.
( )d d d F m dobs obs0 0T = - = -  (11)
Die Modellparameter werden dann über
m m m0 T= +  (12)
angepasst. Zur Charakterisierung des Residuums wird 
häufig die L2-Norm herangezogen, die anstelle des Da-
tenresiduums dT  als zu minimierende Misfit-Funktion 
( )E m  eingeführt wird. Sie beschreibt die elastische Re-
sidualenergie, die im Datenresiduum noch enthalten ist.
( )E m d d dt d
2
1
2
1T
t
t T
rs
0
2T T T= =
=
=// #  (13)
In der Misfit-Funktion werden die Abweichungen über 
die gesamte Aufzeichnungsdauer T für alle Quellen s 
und alle Empfänger r aufsummiert.
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Gradienten der Misfit-Funktion
Um ein Minimum der Misfit-Funktion zu finden, wird ihr 
Gradient gleich Null gesetzt und es gilt:
( )
m
E m
0
!
k2
2
=
 (14)
Zur Linearisierung der Misfit-Funktion wird diese in eine 
Taylorreihe entwickelt, wobei Restglieder höherer Ord-
nung vernachlässigt werden. Entwicklungspunkt ist da-
bei das Startmodell m0  :
( ) ( )
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Es folgt also: 
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Für die Modellanpassung mT  ergibt sich daraus: 
( ) ( )
m
m m
E m
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k l
Hessematrix
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Die Berechnung der inversen Hessematrix ist sehr re-
chenintensiv (Pratt et al., 1998), weshalb diese durch 
einen skalaren Wert μ ersetzt wird und für die approxi-
mierte Modellanpassung ergibt sich zu: 
m $T n c=  (18)
Wird der Einfluss der Hessematrix auf die Raumrich-
tung der Modellparameter vernachlässigt, so kann μ als 
Schrittweite und der Gradient γ als Schrittrichtung der 
Modellanpassung betrachtet werden. Die Berechnung 
der Gradienten Emd  erfolgt über das Verfahren der 
adjungierten Quellen, das basierend auf den Arbeiten 
von Tarantola (1984) und Mora (1987) in Köhn (2011) aus-
führlich hergeleitet wird. Die finalen Gradienten setzten 
sich mit Hilfe der Kettenregel aus den Gradienten der 
vorwärts propagierten Wellenfelder und der rückwärts 
laufenden residualen Wellenfelder zusammen. 
Die Schrittweite μ wird mit Hilfe von Testschrittweiten 
abgeschätzt. Mit drei verschiedenen Testschrittweiten 
werden Modellanpassungen durchgeführt und der zu-
gehörige Misfit berechnet. Unter der Annahme, dass 
die Misfit-Funktion in der Nähe ihres ersten Minimums 
parabelförmig verläuft, wird die Misfit-Kurve mit einer 
Parabel angepasst. Die optimale Schrittweite befindet 
sich dann im Minimum dieser Parabel. 
Minimum der Misfit-Funktion
Das Minimum der Misfit-Funktion repräsentiert das re-
ale Untergrundmodell. Die Anpassung der Modellpa-
rameter mit der ermittelten Schrittweite führt jedoch 
nicht direkt zum Minimum, weshalb die Modellanpas-
sung mehrfach durchgeführt wird, um es so iterativ zu 
erreichen. 
Meist ist der Verlauf der Misfit-Funktion sehr komplex 
und es liegen mehrere lokale Minima vor. Wird inner-
halb des Iterationsverfahrens ein lokales Minimum er-
reicht, führt dies zum vorzeitigen Abbruch des Verfah-
rens und kann zu unrealistischen Untergrundmodellen 
führen. Daher werden sowohl die gemessenen als auch 
die modellierten Daten tiefpassgefiltert, wodurch die 
Misfit-Funktion geglättet und das Risiko, ein lokales Mi-
nimum zu erreichen, reduziert wird. Im fortschreitenden 
Iterationsverfahren werden auch höhere Frequenzen 
berücksichtigt und somit der Informationsgehalt in den 
Daten systematisch erhöht. 
Weitere wichtige Voraussetzung für eine erfolgreiche 
Inversion ist die Wahl des physikalischen Startmodells. 
Es ist wichtig, dass dabei so viele bekannte Vorabin-
formationen einfließen, wie möglich. Überschneiden 
sich die gemessenen und modellierten Wellenfelder 
nicht ausreichend, kann der Misfit nicht verringert wer-
den. Dieser Fall wird Cycle-Skipping genannt und tritt 
ein, wenn die beiden Wellenfelder mehr als eine halbe 
Wellenlänge zueinander verschoben sind (Bunks et al., 
1995). 
Inversionsschema
Zunächst werden beobachtete Seismogramme, Start-
modell und Quellsignal übergeben. Danach kann das 
Startmodell iterativ angepasst werden. Dabei werden 
sowohl beobachtete als auch modellierte Seismogram-
me gefiltert. Anschließend erfolgen die Berechnung der 
Misfit-Funktion und der Gradienten, sowie ihre Präkon-
ditionierung. Bei Erreichen eines Abbruchkriteriums ist 
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ein Parametermodell gefunden, welches die Messdaten 
unter den genannten Randbedingungen am besten er-
klärt. Das Abbruchkriterium der Inversion kann eine Un-
tergrenze der relativen Misfitänderung oder eine feste 
Anzahl an Iterationsschritten sein. 
3 Anwendung auf Felddaten
Application to field data
Um das Verfahren der Wellenforminversion zu testen 
und zu optimieren, wurden zahlreiche Studien mit syn-
thetischen Daten durchgeführt. Es ist nun von sehr 
großem Interesse, wie sich das Verfahren in die Praxis 
umsetzen lässt. Erste Anwendungen sind beispiels-
weise in Romdhane et al. (2011) oder Tran et al. (2013) 
beschrieben. Im Rahmen mehrerer Forschungsprojek-
te wurden am Geophysikalischen Institut des KIT mit 
dem Inversionsalgorithmus DENISE Anwendungen auf 
unterschiedliche Felddatensätze getestet. Eine An-
wendung auf flachseismische Oberflächenwellen wird 
im Folgenden vorgestellt. Zur Anwendung der Wellen-
forminversion sind Oberflächenwellen besonders ge-
eignet, da sie im Feld einfach durch Hammerschläge 
erzeugt werden können und aufgrund ihrer großen 
Amplitude ein sehr gutes Signal-Rausch-Verhältnis auf-
weisen. Die Wellenform von Oberflächenwellen wird 
hauptsächlich von der Scherwellengeschwindigkeit vS 
beeinflusst, sodass sich die Wellenforminversion von 
Oberflächenwellen besonders dafür eignet, ein vS-Un-
tergrundmodell abzuleiten. Die Inversion der Felddaten 
mit DENISE erfolgte zum größten Teil auf dem Hoch-
leistungsrechner InstitutsCluster II (IC2) des Steinbuch 
Centre for Computing (SCC) am KIT.
3.1 Messgebiet und Akquisitionsgeometrie
Test site and acquisition geometry
Die verwendeten Daten wurden im Rahmen der Disser-
tation von Schäfer (2014) in der Nähe von Mammolshain 
(Hessen) im Taunus erhoben. In Bild 1 ist ein Ausschnitt 
aus der geologischen Karte von Hessen dargestellt. 
Das Messgebiet befindet sich im Bereich einer Verwer-
fung, von der es geteilt wird. Nord-westlich der Verwer-
fung liegt Serizitgneis vor (rot eingefärbt), während der 
süd-östliche Bereich aus Lockermaterial (Kies, Sand 
und Ton) besteht (grün eingefärbt). 
Insgesamt wurden vier Profile gemessen. Ihre Ausrich-
tung wurde an dem vermuteten Verlauf der Verwerfung 
orientiert. Zwei Profile, die nahezu parallel zur Verwer-
fung verlaufen und zwei Profile senkrecht dazu (Bild 2). 
In der Masterarbeit von Wolf (2015) wurde das Profil  1 
ausgewertet und in der Dissertation von Schäfer (2014) 
die Profile 3 und 4. 
Als Signalquelle für die Messungen diente ein Vor-
schlaghammer, mit dem wiederholt auf eine am Boden 
liegende Metallplatte geschlagen wurde (Hammer-
schlagseismik). Um das Signal-Rausch-Verhältnis zu 
verbessern wurden für jede Quellposition mindestens 
10 Hammerschlag-Messungen gestapelt (aufsummie-
ren mehrerer Messungen derselben Quellposition). 
Als Empfänger wurden 50 3-Komponenten-Geophone 
(Eigenfrequenz 4,5  Hz) in gleichmäßigen Abständen 
von 1 bzw. 1,5 m entlang des Profils gesteckt. In Bild 3 
ist die Akquisitionsgeometrie für Profil 1 graphisch dar-
gestellt. 
Bild 1:  Ausschnitt aus der geologischen Karte von 
Hessen, Maßstab 1:25000. Der rot eingefärbte 
Bereich besteht aus Serizitgneis und der grün 
eingefärbte Bereich aus Kies, Sand und Ton. Das 
schwarze Quadrat markiert das Messgebiet bei 
Mammolshain. (Quelle: Schäfer, 2014)
Figure 1: Extraction of the geological map of Hesse, scale 
1:25000. The red colour denotes sericite-gneiss 
while the green colour indicates gravel, sand and 
clay. The black square marks the test-site near 
Mammolshain (Source: Schäfer, 2014)
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3.2 Datenverarbeitung
Data processing
Vor der Anwendung der Wellenforminversion müssen 
die gemessenen Daten bearbeitet werden. Ein wesent-
licher Schritt in der Datenverarbeitung ist die Frequenz-
filterung. Die Daten werden so gefiltert, dass Signale 
unterhalb von 5 Hz unterdrückt werden (Hochpassfilte-
rung). Zusätzlich werden die Daten zu Beginn des In-
versionsprozesses tiefpassgefiltert. Zunächst mit einer 
Eckfrequenz von 10 Hz, das heißt die Seismogramme 
enthalten anfangs nur Frequenzen zwischen 5 und 
10  Hz. Mit fortschreitender Inversion wird die Eckfre-
quenz in 2 Hz Schritten erhöht. Somit wird der Informa-
tionsgehalt der Daten systematisch erhöht und es kön-
nen immer mehr Details rekonstruiert werden. 
Die Felddaten wurden mit einer Punktquelle (Ham-
merschlägen) erhoben, von der sich die seismischen 
Wellen dreidimensional ausbreiten. Da sich die dreidi-
mensionale Wellenforminversion wegen des enormen 
Rechenaufwandes momentan noch schwierig gestaltet 
(Butzer et al., 2013), erfolgt die Wellenforminversion in 
DENISE in einem 2D kartesischen Koordinatensystem. 
Das heißt, die Wellen können sich dann nur zweidi-
mensional ausbreiten, womit ihr geometrischer Amp-
litudenverlust geringer ist. Daher erfolgt eine 3D/2D-
Transformation der gemessenen Daten. Nach Forbriger 
et al. (2014) müssen dazu Punktquellen in Linienquellen 
umgewandelt werden, um bei der 2D Simulation einen 
realitätsnahen Amplitudenverlauf zu erhalten. 
3.3 Startmodell
Initial model
Da der Modellraum nicht global abgesucht werden 
kann, spielt die Wahl des Startmodells eine wichti-
ge Rolle für eine erfolgreiche Wellenforminversion. 
Die Modellparameter dürfen nicht zu weit von denen 
des wahren Untergrundmodells abweichen, da sich 
die Wellenzüge der Seismogramme sonst nicht aus-
reichend überschneiden und der Misfit trotz Modell-
Update nicht verringert werden kann (Abschnitt  2.2). 
Für das Erstellen eines geeigneten Startmodells muss 
bei der Wellenforminversion auf herkömmliche Verfah-
ren zurückgegriffen werden. Für Profil  1 erfolgte dies 
mit der Inversion flachseismischer Wellenfeldspektren 
(Forbriger, 2003a, 2003b). Für die Profile 3 und 4 wurde 
eine Laufzeit-Tomographie aus den Ersteinsatzzeiten 
der P- und S-Welle durchgeführt. 
Mit einer Vorwärtsmodellierung durch das Startmodell 
kann es vor Beginn der Inversion evaluiert werden. Da-
bei sollte nicht nur der Wert des ermittelten Misfit be-
trachtet werden, sondern es ist vor allem wichtig die 
Seismogramme aus gemessenen und modellierten 
Wellenfeldern zu untersuchen. In Bild 4 ist der Vergleich 
zwischen dem Startmodell (rot) und den Felddaten 
(schwarz) für einen Schuss auf Profil  1 dargestellt. Die 
Spuren mit kleinen Offsets (Abstand zwischen Quelle 
Bild 2 Darstellung der Messprofile 1 bis 4. Die rot gestri-
chelte Linie stellt die vermutete Verwerfung im 
Messgebiet dar (Quelle: Wolf, 2015)
Figure 2: Illustration of profiles 1 to 4. The dashed red line 
indicates the assumed fault location (Source: 
Wolf, 2015)
Bild 3:  Akquisitionsgeometrie entlang Profil 1. Die roten Sterne markieren die Quellpositionen und die schwarzen Dreiecke 
stellen die Geophone dar (Quelle: Wolf, 2015)
Figure 3: Acquisition geometry along profile 1. The red stars indicate the source positions while the black arrows denote the 
geophones (Source: Wolf, 2015)
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und Empfänger) können bereits gut durch das Startmo-
dell rekonstruiert werden und die Wellenzüge decken 
sich in weiten Teilen. Mit größer werdendem Offset wird 
die Abweichung zu den Messdaten größer. 
3.4 Ergebnisse der Inversion
Inversion results
Bei der elastischen Wellenforminversion sind die Inver-
sionsparameter die Ausbreitungsgeschwindigkeiten vp 
und vS sowie die Dichte t . Die Inversion der Dichte ist 
aktuell noch schwierig und liefert bei der Anwendung 
auf flachseismische Felddaten aufgrund der verwende-
ten Misfit-Funktion keine zuverlässigen Ergebnisse für 
das Dichtemodell (Groos, 2013). Da die Wellenform von 
Oberflächenwellen besonders sensitiv auf vS der ober-
flächennahen Bereiche ist, werden im Folgenden die 
Ergebnisse für das vS-Modell vorgestellt. 
3.4.1 Profil 1
Profile 1
Aus dem Vergleich unterschiedlicher Seismogramm-
sektionen gleichen Offsets von Profil  1 konnte abge-
leitet werden, dass der Bodenaufbau unterhalb der 
Profilauslage lateral homogen ist. Das heißt, die Modell-
parameter ändern sich nur mit der Tiefe. 
Das Inversionsergebnis für 20  Hz tiefpassgefilterte 
Daten von Profil 1 befindet sich auf der linken Seite in 
Bild 5. Die mittels Wellenforminversion erzeugten syn-
thetischen Daten (rot) rekonstruieren die gemessenen 
Daten (schwarz) sehr gut. Besonders die Grundmo-
de der Rayleighwelle, also der zeitlich gesehen letzte 
Wellenzug im Seismogramm, wird sehr gut durch das 
Modell erklärt. Hinzukommende Wellenzüge (zeitlich 
vorausgehend) werden von den synthetischen Daten 
angedeutet, jedoch ist eine Abweichung zu den Mess-
daten in ihrer Form und Amplitude zu erkennen. Zu-
gehöriges Untergrundmodell, sowie vorausgehendes 
Startmodell für vS befindet sich in Bild 6. 
Die entsprechende Darstellung des Vergleichs zwi-
schen den synthetischen Daten und den Felddaten be-
findet sich auf der rechten Seite in Bild 5 für 40 Hz tief-
passgefilterte Daten. Die Grundmode der Rayleighwelle 
kann nach wie vor sehr gut angepasst werden und Ab-
weichungen bei den hinzukommenden Wellenzügen 
werden größer. 
Die Ursache für die mit zunehmendem Frequenzgehalt 
schlechter werdende Anpassung der Messdaten ist im 
Verlauf der Misfit-Funktion zu erkennen (Bild 7). Der an-
fängliche Misfit von 29 % kann auf 15 % verringert wer-
den. Jedoch konvergiert der Wert der Misfit-Funktion 
nur bis zu einem Frequenzgehalt von 20 Hz und wird 
danach immer größer, auch wenn innerhalb eines Fre-
quenzbandes noch eine geringe Verbesserung erfolgt. 
Offensichtlich können also die Modelle, die mit tiefen 
Frequenzen erstellt wurden, die Wellenformen für hö-
here Frequenzen nicht vorhersagen. Die Ursache hier-
für kann der zunehmende nichtlineare Zusammenhang 
zwischen den Modellparametern und den Messdaten 
für größer werdende Frequenzen sein, sowie kleinska-
lige Heterogenitäten im Untergrund. Eine Inversion, bei 
der die Misfit-Werte größer werden, kann nicht als er-
folgreich interpretiert werden, sodass das Untergrund-
modell für einen Frequenzgehalt bis 20 Hz als Ergeb-
nismodell verstanden werden muss. 
In Bild 8 sind Tiefenschnitte der vS-Untergrundmodel-
le für verschiedene Frequenzbereiche dargestellt. Mit 
zunehmendem Frequenzgehalt wird das Modell mit 
fortschreitender Inversion nur noch wenig verändert. 
Bild 4:  Vergleich zwischen Startmodell (rot) und Feld-
daten (schwarz) von Profil 1. Die Daten sind 10 Hz 
tiefpassgefiltert. Alle Spuren sind auf ihre Maxi-
malamplitude normiert. Es wird jede zweite Spur 
dargestellt (Quelle: Wolf, 2015)
Figure 4: Comparison between initial model (red) and field 
data (black) for 10Hz lowpass-filtered data for 
profile 1. Each trace is normalised to its maximum 
amplitude. Every second trace is displayed  
(Source: Wolf, 2015)
98 BAWMitteilungen Nr. 99 2016
Wolf: Anwendung der 2D elastischen Wellenforminversion auf flachseismische Felddaten
Bild 6:  vS-Startmodell (oben) und vS-Ergebnismodell  
(unten) von Profil 1 (Quelle: Wolf, 2015)
Figure 6: Initial vS-model (top) and vS inversion result  
(bottom) for profile 1 (Source: Wolf, 2015)
Bild 7:  Verlauf der Misfit-Funktion über den gesamten 
Frequenzbereich der Inversion für Profil 1  
(Quelle: Wolf, 2015)
Figure 7: Data misfit evolution for the whole frequency 
range of the inversion for profile 1  
(Source: Wolf, 2015)
Bild 5:  Vergleich zwischen den Felddaten (schwarz) und den synthetischen Daten (rot) aus dem Inversionsergebnis für 
Profil 1. Links für 20 Hz tiefpassgefilterte Daten und rechts für 40 Hz tiefpassgefilterte Daten. Alle Spuren sind auf 
ihre Maximalamplitude normiert. Es wird jede zweite Spur dargestellt (Quelle: Wolf, 2015)
Figure 5: Comparison between field-data (black) and inversion result (red) for profile 1, on the left for 20 Hz lowpass-filtered 
data and on the right for 40 Hz lowpass-filtered data. Each trace is normalised to its maximum amplitude. Every 
second trace is displayed (Source: Wolf, 2015)
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Während der Informationsgehalt im Seismogramm im-
mer größer wird, erfolgt nur noch eine geringe Anpas-
sung der Modellparameter. Dies resultiert in zunehmen-
den Misfit-Werten. Zusätzlich ist zu erkennen, dass die 
obersten Schichten des Untergrundmodells den größ-
ten Einfluss auf die Wellenformen der Oberflächenwel-
len haben. Variationen des Modells erfolgen nur bis 
zu einer Tiefe von 10 m. Darunter wird das Startmodell 
quasi nicht verändert.
3.4.2 Profil 3 und 4 
Profiles 3 and 4
In gleicher Vorgehensweise wie für den Datensatz aus 
Profil  1 beschrieben, wurden auch die Profile 3 und 4 
ausgewertet. Da die beiden Messprofile senkrecht über 
die Verwerfung verlaufen, handelt es sich um 2D-Da-
tensätze. Das heißt, es wird auch mit lateralen Variatio-
nen der Inversionsparameter entlang der Profilauslage 
gerechnet. Im Wesentlichen wurden dabei die Beob-
achtungen der Auswertung von Profil  1 bestätigt. Der 
anfängliche Misfit konnte signifikant verringert werden, 
von 44 % auf 20 % für Profil 3 und von 47 % auf 14 % für 
Profil 4. Auch in diesen beiden Fällen steigen die Misfit-
Werte für höhere Frequenzen deutlich an. 
In Bild  9 befindet sich das vS-Untergrundmodell des 
Inversionsergebnisses, sowie das zugehörige Start-
modell. Der Boden auf der rechten Seite des Modells 
besteht aus Lockermaterial, weshalb dort deutlich ge-
ringere Ausbreitungsgeschwindigkeiten zu erwarten 
sind als auf der linken Seite, wo Serizitgneis vorliegt. 
Der Übergang von der Verwitterungsschicht zum Seri-
zitgneis, der in etwa 9  m Tiefe erwartet wurde, ist im 
Modell nicht eindeutig zu erkennen, jedoch sind die 
vS-Werte auf der rechten Modellseite sehr gering. Zwi-
schen Profilmeter 50 und 80 befindet sich eine Zone 
erhöhter Geschwindigkeit. 
Die Wellenforminversion konnte auch mit einen 2D-Da-
tensatz erfolgreich durchgeführt werden. Die Abbildung 
der vermuteten dominanten 2D Struktur, die durch die 
Verwerfung im Messgebiet erzeugt wird, konnte dabei 
allerdings nicht abgeleitet werden. Auch hier liegt die 
Vermutung nahe, dass die Inversion in einem lokalen 
Minimum der Misfit-Funktion abgebrochen wurde und 
die Modelle, die mit tiefen Frequenzen erstellt wurden, 
die Wellenformen höherer Frequenzen nicht richtig vor-
hersagen können (Schäfer, 2014).
3.4.3 Vergleich der Ergebnisse 
Comparison of the results
An den Überschneidungsstellen der Messprofile (Bild 2) 
können die Ergebnismodelle aus Profil 1 mit den Ergeb-
nissen der Profile 3 und 4 verglichen werden. In Bild 10 
Bild 8:  Vertikaler Schnitt durch die Mitte des vS-Modells 
von Profil 1 für verschiedene Frequenzbereiche 
(Quelle: Wolf, 2015)
Figure 8: Vertical profile at the midpoint of the vS-model for 
profile 1 at different frequency ranges  
(Source: Wolf, 2015)
Bild 9:  vS-Startmodell (oben) und vS-Ergebnismodell  
(unten) von Profil 3 (Quelle: Schäfer, 2014)
Figure 9: Initial vS-model (top) and inversion result (bottom) 
for profile 3 (Source: Schäfer, 2014)
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sind die vertikalen Geschwindigkeitsprofile an den 
Schnittpunkten, sowie zugehörige Startmodelle darge-
stellt. Der qualitative Verlauf von vS ist sowohl für den 
Vergleich mit Profil 3 (links) als auch mit Profil 4 (rechts) 
vergleichbar. In den oberen 5-10 m des Untergrundes ist 
in allen Ergebnissen ein Bereich zu finden, in dem die 
Geschwindigkeitswerte stark zunehmen und zunächst 
wieder geringer werden. Darunter nimmt die Geschwin-
digkeit näherungsweise linear mit der Tiefe zu. 
Unterschiede in dem Bereich erhöhter Geschwindig-
keit zwischen den Profilen sind in der exakten Tiefen-
lage bzw. der Stärke ihrer Ausprägung zu finden. Wird 
in Betracht gezogen, dass die Inversionen von völlig 
unterschiedlichen Startmodellen ausgingen und ihnen 
verschiedene Messdatensätze zugrunde liegen, kann 
dies dennoch als gute Übereinstimmung interpretiert 
werden. Inversionen für denselben Untergrund resultie-
ren in ähnlichen Ergebnissen und sind somit reprodu-
zierbar. 
3.4.4 Versagen der Inversion für hohe  
Frequenzen 
Inversion failure for high frequencies
Die Ergebnisse der Inversion haben gezeigt, dass die 
Werte der Misfit-Funktion für hohe Frequenzen nicht 
mehr verringert werden und die Inversion somit nur bis 
20 Hz als erfolgreich interpretiert werden kann. Die Ur-
sache für das Versagen des Verfahrens für hohe Fre-
quenzen liegt darin, dass bei zunehmendem Frequenz-
gehalt die Nichtlinearität zwischen Modellparametern 
und Daten größer wird. Dadurch enthält die Misfit-Funk-
tion mehr lokale Minima, in denen die Inversion stecken 
bleibt. 
Des Weiteren spielt die Dämpfung bei der Inversion 
von flachseismischen Daten eine wichtige Rolle, da sie 
das Amplitudenverhalten der Oberflächenwellen be-
einflusst. Durch viskoelastisches Materialverhalten wird 
sowohl eine frequenz- als auch eine entfernungsabhän-
gige Dämpfung verursacht (Groos et al., 2014). Im ver-
wendeten Inversionsalgorithmus DENISE wird nur ein 
konstanter Dämpfungsfaktor berücksichtigt. Dies stellt 
allerdings nur für tiefe Frequenzen eine ausreichende 
Näherung dar.
4 Zusammenfassung und Ausblick
Conclusions and outlook
In diesem Beitrag wurden erste Anwendungen der 2D 
elastischen Wellenforminversion auf flachseismische 
Felddaten vorgestellt, die am Geophysikalischen Institut 
des KIT durchgeführt wurden. Die Wellenforminversion 
von Oberflächenwellen stellt ein vielversprechendes 
Verfahren zur Charakterisierung und hochauflösenden 
Abbildung des oberflächennahen Untergrundes dar. 
Die Anwendung des Verfahrens auf Felddatensätze be-
findet sich jedoch noch in der Anfangsphase, weshalb 
es wichtig ist, die Umsetzung in die Praxis zu testen. 
Die Daten wurden in der Nähe von Mammolshain (Hes-
sen) im Taunus erhoben. Eine durch das Messgebiet 
laufende Verwerfung unterteilt das Messgebiet in einen 
Bereich, in dem Serizitgneis vorliegt und einen Bereich, 
der aus Lockermaterial (Kies, Sand und Ton) besteht. 
Ziel der Anwendung bestand darin, die dominante 2D 
Struktur im Messgebiet mit Hilfe der Wellenforminver-
sion abzubilden. Es wurden insgesamt 4 seismische 
Profile vermessen: zwei Profile, die etwa parallel zur 
Verwerfung verlaufen und zwei Profile, die näherungs-
weise senkrecht über die Verwerfung hinweg orientiert 
sind. 
Die 2D elastische Wellenforminversion konnte erfolg-
reich auf die erhobenen Felddatensätze angewandt 
werden. Die daraus abgeleiteten Untergrundmodelle 
können die Messdaten für einen Frequenzgehalt bis 
Bild 10:  Vergleich der Inversionsergebnisse an den Über-
schneidungsstellen von Profil 1 und 3 (links) und 
von Profil 1 und 4 (rechts) (Quelle: Wolf, 2015)
Figure 10: Comparison of the inversion results at the 
intersection point of profile 1 and 3 (left) and of 
profile 1 and 4 (right) (Source: Wolf, 2015)
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20 Hz sehr gut erklären und der Daten-Misfit konnte in 
allen Fällen signifikant verringert werden. Für höhere 
Frequenzen erfolgte keine Modellverbesserung, da die 
Misfit-Funktion nur ein lokales Minimum erreichte.
Aus dem Vergleich der Ergebnismodelle an den Über-
schneidungsstellen der Messprofile geht hervor, dass 
für den selben Bereich des Untergrundes auch eine 
sehr ähnliche Verteilung der Scherwellengeschwindig-
keit vS resultiert, obwohl die Inversionen von völlig un-
terschiedlichen Startmodellen und Datensätzen unter-
schiedlicher Eigenschaften ausgingen.
Für zukünftige Anwendungen der Wellenforminversion 
auf flachseismische Felddaten wäre es interessant, die 
Berechnung des Misfit zu überarbeiten. Eine Anpas-
sung der Funktion für höhere Frequenzen, sowie Krite-
rien zur Identifikation von Nebenminima, in denen das 
Inversionsergebnis nicht verbessert werden kann, sind 
notwendig. Zum anderen wäre es wünschenswert, die 
Information über die Amplitude zu erhalten, um auch 
eine Aussage über das Dichtemodell treffen zu können. 
In vorliegenden Anwendungen wurden nur die Vertikal-
komponenten der Seismometer-Aufzeichnungen unter-
sucht. Durch zusätzliche Auswertung der Radialkom-
ponenten kann der Informationsgehalt weiter erhöht 
werden. 
Die Ergebnisse der vorgestellten Anwendungen bieten 
einen guten Ausgangspunkt für weitere Optimierungs-
schritte des Verfahrens. Nun muss an diesen Erkennt-
nissen angeknüpft werden, um das Verfahren weiterzu-
entwickeln. 
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Ansatz zur Bestimmung einer dehnungsabhängigen 
Standsicherheit
Approach for the Determination of Strain-Dependent  
Slope Stability
Dipl.-Ing. Kornelia Nitzsche, Prof. Dr.-Ing. habil. Ivo Herle, Institut für Geotechnik, 
Technische Universität Dresden  
Konventionelle Standsicherheitsberechnungen be-
trachten die Kräfte- und Spannungsverteilung im poten-
ziellen Gleitkörper, lassen aber dessen Verformungen 
unberücksichtigt. Bei der Berechnung der widerstehen-
den Kräfte im Böschungssystem wird darüber hinaus 
für eine Bodenschicht meist nur ein Wertepaar für die 
Scherfestigkeiten φ‘ und c‘ vorgegeben, welche entlang 
der potenziellen Gleitfläche als konstant angenommen 
werden. Aus Scherversuchen geht jedoch eindeu-
tig hervor, dass bis zur Mobilisierung der angesetzten 
Scherfestigkeit zunächst eine Verformung stattfinden 
muss. Diese bleibt allerdings in der Standsicherheits-
berechnung unbeachtet. Der vorgestellte Verfahrens-
ansatz betrachtet die Standsicherheit als verformungs- 
und damit zustandsabhängige Größe, welche entlang 
der potenziellen Gleitfläche variiert.
Conventional slope stability analyses consider forces 
and stresses within the potential failure body but ne-
glect the deformations. Furthermore, a single set of 
shear parameters for the values φ‘ and c‘ is mostly 
given for the calculation of resisting forces in a slope 
system for a soil layer and the forces are assumed to be 
constant along the slip surface. However, shear tests 
clearly show that a certain deformation is needed be-
fore the shear strength is mobilised. This aspect is dis-
regarded in slope stability analyses. The approach pre-
sented in this paper considers slope stability as a state 
variable which is strain-dependent and varies along the 
potential slip surface.
1 Einleitung
Introduction
Die üblicherweise eingesetzten Berechnungsansätze 
zur Bestimmung der Standsicherheit einer Böschung 
basieren auf dem Prinzip der Statik, z. B. (Bishop, 1955; 
Morgenstern und Price, 1965; Spencer, 1967). Diese 
erfüllen das Gleichgewicht von Kräften und/oder Mo-
menten und stellen Ansätze zur Bestimmung der inter-
lamellaren Kräfte bereit. Die Scherparameter werden 
als eine konstante Größe vorgegeben und für die Be-
rechnung der widerstehenden Kräfte angesetzt. Für 
eine Gegenüberstellung von einwirkenden und wider-
stehenden Kräften ergibt sich daraufhin eine Kennzahl 
für die Standsicherheit der untersuchten Böschung. 
Es wird jedoch nicht berücksichtigt, dass sich bis zur 
Mobilisierung der gewählten Scherfestigkeiten die Bö-
schung zunächst verformen muss. Dieser Zusammen-
hang geht aus Laborversuchen zur Bestimmung der 
Scherfestigkeit deutlich hervor. Das vorgeschlagene 
Verfahren verknüpft den Standardansatz der Betrach-
tung einer potenziellen Gleitfuge mit einer Analyse des 
Spannungs-Dehnungsverhaltens in der Gleitfuge wäh-
rend einer Scherung. Dieses wird mittels numerischen 
Elementversuchen bei unterschiedlichen vorgegebe-
nen Verformungsrandbedingungen untersucht und hin-
sichtlich der Standsicherheitsentwicklung ausgewertet. 
Die Finite-Elemente-Methode, unter Verwendung ge-
eigneter Stoffmodelle für die Beschreibung des Span-
nungs-Dehnungsverhalten, bietet hierfür ein geeigne-
tes Werkzeug. 
2 Vorgehensweise bei der Stand-
sicherheitsbestimmung
Approach for slope stability 
determination
Die Vorgehensweise zur Bestimmung der verfor-
mungsabhängigen Standsicherheit wird anhand eines 
Böschungsmodells mit ebener Gleitfuge betrachtet, 
Bild 1. 
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Im ersten Schritt wird die Gleitfläche definiert und dis-
kretisiert. Der vorgeschlagene Verfahrensansatz kann 
für beliebige Formen von Gleitfugen verwendet wer-
den, welche jedoch vorgegeben werden müssen. Für 
die Ermittlung von potenziellen Gleitflächen eignen 
sich z. B. die kommerziellen Programme GeoSlope und 
GGU-Stability (GEO-Slope, GGU-Stability). Die Gleitflä-
che aus Bild 1 wurde in 20 Lamellen unterteilt und die 
einwirkenden sowie widerstehenden Kräfte anhand 
des Bodeneigengewichtes bzw. der gegebenen Scher-
parameter ermittelt, Bild 2. 
Mit dem analytischen Ansatz erhält man für das gewähl-
te Böschungssystem und die Parameter c‘ = 0kPa und 
φ‘peak = 32° einen Standsicherheitsbeiwert
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Die berechneten Normal- und Scherkräfte in jedem 
Mittelpunkt einer Lamellenunterseite werden einer nu-
merischen Routine zur Simulation der einzelnen Scher-
versuche übermittelt, Bild 3. Auf diese Weise lässt sich 
in verschiedenen Punkten auf der Gleitfuge das ver-
formungsabhängige Scherverhalten abbilden. Es wird 
davon ausgegangen, dass der Gleitkörper entlang der 
gegebenen Gleitfläche abrutscht, weshalb ein rahmen-
scherähnlicher Verformungsmechanismus angenommen 
wird. Die Simulation berücksichtigt das Scherverhalten 
eines locker gelagerten als auch eines dicht gelagerten 
Bodens. Dabei wird jeweils von einer linear-elastischen 
ideal-plastischen Scherweg-Scherkraftbeziehung und 
dem Coulomb’schen Versagenskriterium ausgegan-
gen. Bei dem dicht gelagerten Boden kommt es nach 
Erreichen der maximal mobilisierbaren Scherfestigkeit 
(Peakscherfestigkeit) zu einer Scherfestigkeitsabnahme 
bis sich die vorgegebene Scherfestigkeit im kritischen 
Zustand einstellt. Dieses Verhalten ist auch bei über-
konsolidierten Böden beobachtbar und daher beson-
ders für Standsicherheitsbetrachtungen von Einschnitt-
böschungen bedeutend. 
2.1 Auswertung der Berechnungen
Evaluation of calculation results 
Die Berechnungsergebnisse sind für die in Bild 4 farbig 
gekennzeichneten Lamellen dargestellt.
Bild 1:  Vereinfachtes Böschungsmodell mit ebener  
Gleitfuge
Figure 1: Simplified slope model with planar slip surface
Bild 2:  Unterteilung des Gleitkörpers in Lamellen sowie 
Kennzeichnung der haltenden und treibenden 
Kräfte in einer Lamelle
Figure 2: Division of the failure body into slices and  
identification of the resisting and driving forces
Bild 3:  Übergabe von Normal- und Scherkräften für die 
numerische Simulation des verformungsabhän-
gigen Scherverhaltens, nach (Herle, 2006)
Figure 3: Transfer of normal and shear forces for the nume-
rical simulation of deformation-dependent shear 
behaviour, according to (Herle, 2006)
Bild 4:  Gekennzeichnete Lamellen für die Auswertung
Figure 4: Evaluation of calculation results for the coloured 
slices
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2.1.1 Berechnungen unter der Vernachlässi-
gung einer Bodenentfestigung
Calculations neglecting soil softening
Bild 5 zeigt die Entwicklung der Scherkraft in Abhängig-
keit des Scherwegs. Die variierende Anfangsscherkraft 
T0,i in den Lamellen infolge der unterschiedlichen La-
mellenhöhen ist deutlich erkennbar.
Für die Lamellen in Gleitkörpermitte (z. B. Lamelle 11) ist 
zudem beobachtbar, dass ein größerer Scherweg bis 
zum Erreichen der jeweils maximalen Scherfestigkeit 
(Tpeak,i = Npeak,i * tanφ‘) notwendig ist. Dieser Aspekt wird 
durch den normierten Verlauf der mobilisierten Scher-
kraft Tmob,i/T0,i in Bild 6 hervorgehoben. 
Die Integration der Scherkraftverläufe aller Lamellen im 
Gleitkörper ergibt die mobilisierte Gesamtscherfestig-
keit ⅀Tmob,i entlang der Gleitfläche in Abhängigkeit von 
der Verformung. 
Wird dieser Wert durch die Summe aller Anfangsscher-
kräfte ⅀T0,i dividiert, so erhält man eine mobilisierbare 
Standfestigkeit ⅀Tmob,i/⅀T0,i, Bild 7. Der Maximalwert 
(⅀Tmob,i/⅀T0,i)max entspricht der berechneten Standsi-
cherheit aus Gl. (1). Sowohl der analytische Ansatz als 
auch der Ansatz der verformungsabhängigen Standsi-
cherheit liefert einen identischen Wert für die mobili-
sierbare Standfestigkeit. Es wird jedoch deutlich, dass 
die maximal mobilisierbare Standfestigkeit nicht von 
vornherein vorhanden ist, sondern infolge Verformung 
zunächst aktiviert werden muss.
2.1.2 Berechnungen unter Berücksichtigung 
einer Bodenentfestigung
Calculations considering soil softening
Neigt ein Boden während der Scherung zu einer Ent-
festigung, ist es wahrscheinlich, dass die maximal an-
gesetzte Peakscherfestigkeit nicht gleichzeitig in allen 
Punkten entlang der Gleitfuge erreicht wird (Duncan 
und Wright, 2005). Bei der numerischen Simulation 
wird angenommen, dass der Boden nach Mobilisierung 
der vorgegebenen Peakscherfestigkeit entfestigt und 
sich die Scherfestigkeit bis auf den Wert im kritischen 
Zustand verringert. Es wird jeweils von einer betrags-
mäßig größeren Steifigkeit im Bereich der Scherfestig-
keitszunahme ausgegangen.
Bild 5:  Verlauf der mobilisierten Scherkraft in  
Abhängig keit von der Scherverformung in  
unterschiedlichen Lamellen, vgl. Bild 4
Figure 5: Evaluation of mobilised shear force in different 
slices, see figure 4
Bild 6:  Normalisierter Verlauf der mobilisierten Scher-
kraft in Abhängigkeit von der Scherverformung in 
unterschiedlichen Lamellen
Figure 6: Normalised evaluation of mobilised shear force 
as a function of shear deformation
Bild 7:  Verlauf der mobilisierbaren Gesamtscherfestigkeit 
(schwarz) in Abhängigkeit von der Scherverfor-
mung und Wert der analytisch bestimmten Stand-
sicherheit (rot)
Figure 7: Evaluation of mobilisable total shear force (black) 
as a function of shear deformation and value for 
conventionally calculated safety factor (red)
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Bild 8 veranschaulicht den normalisierten Verlauf der 
mobilisierten Scherkraft Tmob,i/T0,i für das Böschungssys-
tem aus Bild 1, jedoch unter Berücksichtigung einer Ent-
festigung. Die Versuchsergebnisse zeigen, dass in den 
äußeren Lamellen infolge Verformung bereits die kriti-
sche Scherfestigkeit erreicht ist, während in den mitt-
leren Lamellen die mobilisierte Scherkraft noch unter-
halb der Peakscherfestigkeit liegt. Dies führt dazu, dass 
die mobilisierbare Gesamtpeakscherfestigkeit (⅀Tmob,i/ 
⅀T0,i)max niedriger ist als ohne Entfestigung, vgl. Bild 7 
und Bild 9. Eine konventionelle Standsicherheitsberech-
nung, vgl. Gl. (1), würde unter Annahme der Peakscher-
festigkeit damit die Standsicherheit überschätzen. 
Bild 9 veranschaulicht weiterhin den Einfluss der Stei-
figkeit auf die Entwicklung der mobilisierbaren Ge-
samtscherfestigkeit. Die numerischen Scherversuche 
wurden mit verschiedenen Steifigkeitswerten wieder-
holt. Dafür wurden im Bereich der Scherfestigkeitszu-
nahme drei unterschiedliche Werte (E1 < E2 < E3) und im 
Bereich der Entfestigung zwei unterschiedliche Werte 
(|ES1| <  |ES2|) variiert. Der betragsmäßige Wert der Stei-
figkeit bei der Festigkeitszunahme ist dabei immer grö-
ßer als bei der Entfestigung (|ESi| < |Ei|).
Anhand des rosa und schwarzen Kurvenverlaufes wird 
deutlich, dass die mobilisierbare Gesamtscherfestig-
keit für einen Boden mit höherer Steifigkeit größer ist, 
da zeitgleich in mehreren Punkten auf der Gleitfuge 
höhere Scherkräfte aktiviert werden. Weitere Verfor-
mungen haben jedoch eine schnellere Abnahme der 
Gesamtscherfestigkeit zur Folge und die kritische Ge-
samtscherfestigkeit wird nach einer kürzeren Gesamt-
verformung erreicht. Der blaue und gelbe Kurvenverlauf 
repräsentieren einen Boden mit identischer Steifigkeit 
im Bereich der Festigkeitszunahme. Die betragsmäßig 
höhere Steifigkeit während der Entfestigung für den 
blauen Kurvenverlauf hat allerdings eine geringere 
mobilisierbare Gesamtscherfestigkeit zur Folge. Dies 
lässt sich damit begründen, dass die äußeren Bereiche 
auf der Gleitfuge eine schnellere Festigkeitsabnahme 
erfahren.
3 Einfluss der Verformungsrandbedin-
gung in den Elementversuchen auf 
die berechnete Standsicherheit
Influence of deformation boundaries 
in element tests on the calculated 
slope stability
Das Verformungsverhalten entlang einer Gleitfläche 
muss nicht zwingend durch einen und denselben Ver-
formungsmechanismus gekennzeichnet sein. 
Der Zustand des Bodens kann sich, bedingt durch die 
Belastungsgeschichte, ändern und Bereiche mit unter-
schiedlichen spannungsbezogenen Dichten entlang 
der potenziellen Gleitfläche sind die Folge. Triaxialver-
Bild 9:  Einfluss der Bodensteifigkeit auf die Entwicklung 
der mobilisierbaren Gesamtscherfestigkeit in 
Abhängigkeit von der Scherverformung
Figure 9: Influence of soil stiffness on the evaluation of  
mobilisable total shear force as a function of 
shear deformation
Bild 8:  Normalisierter Verlauf der mobilisierten Scher-
kraft in Abhängigkeit von der Scherverformung in 
unterschiedlichen Lamellen für einen Boden mit 
Entfestigungsneigung
Figure 8: Normalised evaluation of mobilised shear force 
as a function of shear deformation in different 
slices for calculations considering soil softening
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suche an Böden mit unterschiedlicher Lagerungsdichte 
haben gezeigt, dass dicht gelagerte Böden während 
der Scherung zur Auflockerung und zur Ausbildung 
dünner Gleitfugen neigen. In Böden mit einer lockeren 
Lagerung führt eine Scherung hingegen zur Volumen-
verkleinerung und die Ausbildung einer Scherzone ist 
beobachtbar (Zaruba und Mencel, 1982), Bild 10. 
3.1 Standsicherheitsbetrachtungen unter 
Annahme von Einfachscherbedingungen 
entlang der Gleitfuge
Considerations regarding slope stability 
assuming simple shear conditions along 
the slip surface
Die Betrachtungen erfolgen weiterhin für das Bö-
schungssystem aus Bild 1. Jedoch wird nun von Verfor-
mungen entlang der Gleitfuge ausgegangen, welche de-
nen bei einer Einfachscherung (εxx = 0, εyy ≠ 0) gleichen. 
Die Simulationen der Einfachscherversuche erfolgte mit 
dem FE-Programm Tochnog (Roddemann, 2016) und 
dem Mohr-Coulomb Stoffmodell. Zuvor wurden jedoch 
die Spannungszustände auf der Gleitfläche in den Mittel-
punkten der einzelnen Lamellenunterseiten, vgl. Bild 4, 
bestimmt. Die Erzeugung des Ausgangsspannungszu-
standes erfolgte durch Aktivierung der Schwerkraft und 
unter Annahme der in Tabelle 1 gegebenen Parameter 
sowie einer Bodenwichte γ = 20kN/m3. 
Anschließend wurden die ermittelten Spannungszu-
stände entsprechend der Gleitflächenneigung gedreht, 
Bild 11. 
Für einige Punkte auf der Gleitfläche ist der normali-
sierte Verlauf der mobilisierten Scherfestigkeit während 
der Einfachscherung dargestellt, Bild 12. 
Es lässt sich feststellen, dass sich die normalisierten 
Scherfestigkeitswerte keiner einheitlichen Kennzahl 
annähern, wie es in Bild 8 beobachtbar ist. Dies lässt 
sich damit begründen, dass in der Einfachscherung die 
Hauptspannungen rotieren und die Normalspannun-
gen nicht ausschließlich ein Produkt des Bodeneigen-
Bild 10:  Entwicklung von spröden (Brittle) und duktilen 
(Ductile) Versagensformen in einer Böschung,  
welche zur Ausbildung von Scherflächen bzw. 
-zonen führen (Zaruba und Mencel, 1982)
Figure 10: Development of brittle and ductile failure modes 
within a slope leading to a formation of thin slip 
surfaces or thick shear zones (Zaruba and  
Mencel, 1982)
E in [kPa] ν in [kPa] φ‘ in [ °] ψ in [ °] c‘ in [kPa]
10000 0,3 32 0 0
Bild 12:  Mobilisierte Scherfestigkeiten während der simu-
lierten Einfachscherversuche in unterschiedlichen 
Punkten auf der Gleitfuge; Berechnungen mit dem 
Mohr-Coulomb Modell
Figure 12: Mobilised shear strength during the simulated 
simple shear tests at different points on the slip 
surface; calculations with Mohr-Coulomb model
Bild 11:  Vorgehensweise bei der Untersuchung der  
verformungsabhängigen Standsicherheit mit Hilfe 
von Einfachscherversuchen
Figure 11: Procedure for the analysis of deformation-
dependent slope stability by means of numerical 
simulations of simple shear tests
Tabelle 1: Parameter für Mohr-Coulomb Modell
Table 1: Parameters for Mohr-Coulomb model
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gewichtes sind, vgl. Gl. (1). Weiterhin fällt auf, dass sich 
die mobilisierbare Standfestigkeit in Lamelle 2 sogar 
verringert.
Während der Einfachscherung gilt bei Annäherung an 
den Grenzzustand 
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Folglich führt die Einfachscherung in Lamelle 2 zu einer 
Verringerung der Scherspannung. Bild 13 zeigt den Ver-
lauf der mobilisierbaren Gesamtscherfestigkeit. Unter-
schiedliche Verformungsbedingungen in der Gleitzone 
können daher dazu führen, dass die Standsicherheit 
unter- oder überschätzt wird. 
4 Zusammenfassung 
Conclusions
Konventionelle Berechnungsverfahren zur Bestimmung 
der Standsicherheit berücksichtigen Kräfte- und/oder 
Momentengleichgewichte, vernachlässigen aber re-
sultierende Verformungen. Das vorgeschlagene Ver-
fahren betrachtet die Standsicherheit einer Böschung 
in Abhängigkeit von der Verformung. Hierfür muss die 
Lage der potenziellen Gleitfläche festgelegt und der 
Versagensbereich durch Elemente diskretisiert werden. 
Der vorliegende Spannungszustand wird als Ausgangs-
zustand für die numerische Simulation von Scherver-
suchen, z. B. Einfachscherversuchen, angesetzt. Die 
Integration der mobilisierten Scherfestigkeiten und 
Anfangsscherfestigkeiten entlang aller Elemente auf 
der Gleitfläche führt zu einer dehnungsabhängigen 
Gesamtscherfestigkeit (⅀Tmob,i / ⅀T0,i)max. Das Ziel wei-
terer Untersuchungen ist es u. a. messbare Verschie-
bungen und den Verfahrensansatz zu vereinen, um von 
Verschiebungsmessungen auf die mobilisierte Standsi-
cherheit schließen zu können.
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Dynamische numerische Nachrechnung  
eines Zentrifugenversuches für einen Erddamm  
aus verflüssigungsgefährdetem Boden
Dynamic Numerical Recalculation of a Centrifuge Test for  
an Earth Dam of Liquefiable Soil
Dipl.-Ing. Jamal Hleibieh, Prof. Ivo Herle, Technische Universität Dresden
Erdbeben sind ein wesentlicher Einflussfaktor für die 
Stabilität der natürlichen Hänge und künstlichen Bö-
schungen. Das Böschungsverhalten während einer dy-
namischen Beanspruchung ist sehr komplex und lässt 
sich nur schwer erfassen. In diesem Beitrag wird ein ex-
perimentell untersuchter Erddamm numerisch mit hypo-
plastischen Stoffmodellen nachgerechnet. Die Modell-
parameter für den verflüssigungsgefährdeten Boden 
wurden anhand von veröffentlichten Laborergebnissen 
ermittelt. Die gute Übereinstimmung zwischen den 
berechneten Ergebnissen und dem Experiment lässt 
feststellen, dass die verwendeten hypoplastischen 
Stoffmodelle das Bodenverhalten unter dynamischer 
Beanspruchung realitätsnah abbilden können.
Earthquakes are an important factor for the stability of 
natural and artificial slopes. The slope behaviour dur-
ing dynamic loading is complex and cannot be easily 
described. In this paper, an experimentally investigated 
earth dam is numerically recalculated using hypoplas-
tic constitutive models. The model parameters for the 
liquefiable soil were determined from published labora-
tory results. A good agreement between the calculated 
results and the experiment confirms that the applied 
hypoplastic models realistically reproduce the soil be-
haviour under dynamic loading.
1 Einleitung
Introduction
Erdbeben haben einen deutlichen Einfluss auf die Sta-
bilität der Böschungen. Es ist jedoch sehr schwierig, das 
Verhalten von Böschungen unter Erdbebeneinfluss zu 
prognostizieren. Seismische Beanspruchungen haben 
folgende mögliche Einflüsse auf das Bodenverhalten in 
einer Böschung:
 • Durch die Erdbebenbeschleunigung entstehen zu-
sätzliche Kräfte, die das statische Gleichgewicht der 
Böschung verletzen.
 • Durch die seismischen Beanspruchungen kann eine 
Bodeverflüssigung auftreten, die zum Verlust der 
Steifigkeit und der Scherfestigkeit des Bodens führt.
 • Die große Bewegung während der seismischen Be-
anspruchung zerstört die Zementation und andere 
spannungsunabhängige Kontaktbindungen zwi-
schen den Körnern, womit der Scherwiderstand ab-
nimmt (Ishihara, 1986).
Die geotechnischen Zentrifugenmodelle stellen eine 
gute Methode zur Untersuchung von Böschungen un-
ter dynamischer Beanspruchung dar. Der Vorteil dieser 
Modellversuche liegt im Vergleich zu den kleinmaß-
stäblichen Versuchen daran, dass sie die Spannungen 
und Dehnungen in situ realistisch abbilden können. Ein 
Vergleich zwischen einem Zentrifugenmodell und dem 
entsprechenden Prototyp-Versuch hat gezeigt, dass die 
Modellversuche mit Zentrifugen die dynamische Ant-
wort eines Dammes (Wellenausbreitung, Frequenz usw.) 
im Prototyp wiedergeben können (Kimuram et al., 1996).
2 Beschreibung des Zentrifugen-
modells
Description of the centrifuge model
Der Zentrifugenversuch mit einem ebenen Damm aus 
Sand unter Wasser wurde am Rensselaer Polytechnic 
Institute (RPI) durchgeführt (Muraleetharan et al., 2004). 
Dafür wurde ein feiner, enggestufter „Nevada Sand“ 
verwendet. Der Versuch wurde unter einer Zentrifu-
genbeschleunigung von 50 g bei einer bezogenen La-
gerungsdichte von 62 % durchgeführt. Die rechte 
Dammböschung hatte eine Neigung von 29,7° und die 
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linke eine Neigung von 18,4°. Bild 1 zeigt die Abmes-
sungen des Modells in Skala des Prototyps. Zur Erfas-
sung der Versuchsergebnisse wurden Beschleuni-
gungsaufnehmer (ACC), Porenwasserdruckaufnehmer 
(PPT) und linear variable Differenzaufnehmer (LVDT) an 
verschiedenen Stellen installiert (Bild 1). Zusätzlich wur-
den rot gefärbte, mit Wasser eingeweichte „Spaghetti“-
Stäbe vertikal im zentralen Querschnitt des Damms 
eingesetzt, womit die Bewegung des Sandes erfasst 
werden konnte.
3 Beschreibung des numerischen 
Modells
Description of the numerical model
Für das 2D-Modell kommt das Finite-Elemente-
Programm TOCHNOG PROFESSIONAL (Roddeman, 
2015) zum Einsatz. Die Vernetzung wird mit Hilfe der 
Software GiD (2013) erzeugt. Das Netz wurde mit 897 
Knoten und 1.495 dreiknotigen Elementen mit einer ma-
ximalen Elementgröße von 10 mm hergestellt (Bild 2). 
In der Nähe zur Oberfläche wurden Elemente mit einer 
maximalen Größe von 3 mm eingesetzt.
Bild 1:  Geometrie des Modelldamms im Prototyp  
(Muraleetharan et al., 2004)
Figure 1: Geometry of the model dam in the prototype  
(Muraleetharan et al., 2004)
Die Randbedingungen sind so definiert, dass eine un-
realistische Wellenreflektion an den Modellrändern ver-
hindert wird. Der untere Rand ist in vertikaler Richtung 
fixiert, während an der Oberseite und an den beiden 
Dammböschungen keine kinematischen Bedingungen 
vorgeschrieben sind. Die seismische Beanspruchung 
wird entsprechend dem Modellversuch als ein horizon-
tales Beschleunigungssignal aufgebracht (Bild 3). Damit 
auf der unteren Seite des Damms Verschiebungen in 
horizontaler  Richtung auftreten können, wurde die Erd-
bebenbeschleunigung nicht direkt auf der Dammunter-
seite, sondern auf eine unterliegende Metallplatte auf-
gebracht (blau in Bild 2). Auf der Trennfläche zwischen 
der Metallplatte und dem Damm wurde ein Interface de-
finiert. Die Scherfestigkeit des Interfaces entspricht der 
Scherfestigkeit des Bodens. Der Schubmodul G0 des 
Interfaces beträgt 100 MPa und ist damit deutlich höher 
als der Schubmodul des Bodens (siehe Bild 4).
Zur Herstellung des Anfangszustands wurde im ers-
ten Schritt eine normale Belastung von 1 kPa auf die 
Oberfläche des schwerelosen Bodens aufgebracht. 
Anschließend wurde die Schwerkraft auf den Wert 1 g 
erhöht und die Porenzahl entlang der Tiefe zum Wert 
e = 0,66 entsprechend dem Modellversuch eingestellt. 
Um den Einfluss der intergranularen Dehnungen wäh-
rend der Erhöhung der Zentrifugenbeschleunigung zu 
eliminieren, wurde der Anfangswert der intergranularen 
Dehnung in vertikaler Richtung auf -0,00005 entspre-
chend dem Parameter R gesetzt. Danach wurde die 
Schwerkraft auf 50 g erhöht. Zur Gewährleistung der 
numerischen Stabilität und zur Vermeidung der ver-
schwindenden Steifigkeit in der Nähe zur Oberfläche 
wurde die Oberflächenlast während der Erhöhung der 
Schwerkraft schrittweise auf 5 kPa erhöht.
Bild 2:  Netz und Geometrie des Modells (Dimensionen in m)
Figure 2: Mesh and geometry of the model (dimensions in metres)
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Zur Beschreibung der Dränagebedingungen an der 
Dammkrone und an den beiden Dammböschungen 
wurden Werte des Porenwasserdrucks entsprechend 
den Werten des hydrostatischen Wasserdrucks entlang 
der Dammkrone und der beiden Dammböschungen 
vorgeschrieben. Diese Werte wurden mit der Erhöhung 
der Erdbeschleunigung angepasst und bleiben wäh-
rend des Erdbebens konstant. Zur Gewährleistung des 
Gleichgewichts und zur Berücksichtigung des Wasser-
spiegels außerhalb des Modelldamms wurde der äu-
ßere Wasserdruck als Normaldruck an der Dammkrone 
und an den beiden Dammböschungen aufgebracht.
3.1 Ermittlung der Modellparameter
Determining the model parameters
Als Stoffmodell wurde das hypoplastische Modell nach 
von Wolffersdorff  (1996), erweitert um die intergranu-
laren Dehnungen nach Niemunis und Herle (1997), ver-
wendet. Die Modellparameter für den Sand wurden 
mit Hilfe der publizierten Laborergebnisse für „Nevada 
Sand“ (Papadimitriou et al., 2001; Cooke, 2000; Elgamal 
et al., 2005; Arulmoli et al., 1992) ermittelt. Der kritische 
Reibungswinkel beträgt φc = 31°. Die charakteristischen 
Porenzahlen folgen aus:
0,511e ed0 min= =
0,887e ec min0= =
1,15 1,02e ei c0 0$= =
wobei emin und emax den Werten in Muraleetharan et al. 
(2004) entsprechen.
Der Schubmodul G0 im Bereich von sehr kleinen Deh-
nungen wurde für Nevada Sand in Papadimitriou et al. 
(2001) mit der folgenden Gleichung definiert
, ,
G
e p
p
p
0 3 0 7
520
²
,
a
s
a0
0 5
$=
+
c m  (1)
Hier ist pa=100 kPa und ps die mittlere Spannung.
In Cooke (2000) wurde G0 basierend auf der Formel 
von Seed und Idriss (1970) mit der folgenden Gleichung 
definiert:
1000 ( )G k p ,max s0
0 5
2$=  (2)
wobei k2max = ein Materialparameter und ps die mittlere 
Spannung sind.
Mit Hilfe der Laborergebnisse aus Arulmoli et al. (1992) 
wurde für Nevada Sand k2max = 42 bei einer Lagerungs-
dichte von 60 % und k2max = 35 bei einer Lagerungs-
dichte von 40 % ermittelt (Cooke, 2000).
Die Granulathärte hs und der Exponent n für den klei-
nen Dehnungsbereich (bezeichnet als hs0 und n0) wur-
den unter Verwendung der folgenden Gleichungen  be-
rechnet (Wegener, 2013): 
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und
  K=σ2/σ1 
Für isotropen Spannungszustand (σ2 = σ1) gibt f(K0) = 1,5 
und für geostatischen Spannungszustand (σ2 = K0*σ1) 
gibt f(K0) ≈ 2,9.
Bild 3:  Beschleunigungssignal
Figure 3: Acceleration signal
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Der Parameter fa ist definiert als
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Damit die Gleichung 3 dieselben Werte von G0 wie die 
Gleichung 1 bei dem gleichen Spannungszustand und 
der gleichen Porenzahl liefert, wurden folgende Wer-
te der Parameter ermittelt: mR = 10, hs0 = 140 MPa und 
n0 = 0,5. Dabei wurden die Parameter α = 0,1 und β = 1,0 
aus eigener Erfahrung angenommen. 
Um die weiteren Parameter R, βr, χ und ϑ zu ermitteln, 
wurden Simulationen eines zyklischen undränierten Tri-
axialversuchs durchgeführt. Sowohl bei diesen numeri-
schen Simulationen als auch beim Trixialversuch im La-
bor (Papadimitriou et al., 2001) lag die Seitenspannung 
bei σ2 = 40 kPa und die Anfangsporenzahl bei 0,66. Die 
Ergebnisse der numerischen Berechnungen wurden 
mit den Ergebnissen der in Papadimitriou et al. (2001) 
veröffentlichten Ergebnisse für undränierte Triaxialver-
suche verglichen. Die Parameter R, βr, χ und ϑ wurden 
variiert, bis eine gute Übereinstimmung zwischen den 
berechneten und den gemessenen Ergebnissen erzielt 
wurde (Bild 5).
Diese Übereinstimmung betrifft die Abnahme des nor-
mierten Schubmodulus (G/G0) mit der zunehmenden 
Scherdehnung und den Aufbau des Porenwasser-
drucks mit der Zyklenzahl. Dabei wurden folgende Wer-
te der Parameter festgestellt: R = 0,00005, βr = 0,6, χ = 
1,0 und ϑ = 10. Für die Berechnungen wurde weiterhin 
der Parameter mT = 4 aus Erfahrung angenommen. 
Die Parameter für das hypoplastische Modell nach von 
Wolffersdorff (1996) sowie das Modell nach Niemunis 
und Herle (1997) sind in Tabellen 1 und 2 zusammenge-
fasst. Weiterhin beträgt die Durchlässigkeit des Sandes 
kSand = 2,1 ⋅ 10-5 m/s (Papadimitriou et al., 2001) bei al-
len Berechnungen. Bei der Berechnung wurde ein Sät-
tigungsgrad von 98 % angenommen; hierfür beträgt der 
Kompressionsmodul von Wasser 5 MN/m2 (Herle, 2001).
Bild 5:  Abnahme des Schubmoduls G mit zunehmender 
Scherdehnung
Figure 5: Decrease in the shear modulus G with increased 
shear strain
Tabelle 2: Parameter für das Modell nach Niemunis und 
Herle, 1997
Table 2: Parameters for the model according to Niemunis 
and Herle, 1997
R mR mT βr χ
0,00005 10,0 4,0 0,3 1,0
Tabelle 1:  Parameter für das hypoplastische Modell nach 
von Wolffersdorff, 1996
Table 1: Parameters for the hypoplastic model accor-
ding to von Wolffersdorff, 1996
Φc [º] hs0 [MPa] n0 ed0 ec0 ei0 α β
31 140 0,5 0,511 0,887 1,02 0,1 1,0
Bild 4:  Zunahme des Schubmoduls G0 mit zunehmender 
mittlerer Spannung
Figure 4: Increase in the shear modulus G0 with increased 
mean stress
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4 Berechnungsergebnisse
Results of the calculation
4.1 Verformung des Damms
Deformation of the dam
Die Bilder 6 und 7 zeigen die gemessenen und berech-
neten Verschiebungen innerhalb des Damms. Die be-
rechneten Ergebnisse zeigen eine sehr gute Überein-
stimmung mit dem Zentrifugenversuch. Sowohl beim 
Zentrifugenmodell als auch bei der numerischen Berech-
nung bildet sich auf der linken Böschung eine größere 
Horizontalverschiebung als auf der rechten Böschung, 
obwohl die rechte Böschung steiler ist. Die berechnete 
Horizontalverschiebung beträgt ca. 21 mm bei der linken 
Böschung und ca. 18 mm auf der rechten Böschung. 
4.2 Setzung der Dammkrone
Settlement of the dam crest
Bild 8 stellt die Setzung der Dammkrone dar. Sowohl 
beim Zentrifugenversuch als auch bei der numerischen 
Berechnung nimmt die Setzung mit der Zeit (bis zum 
Zeitpunkt 0,3 Sekunden) fast linear zu. Danach ändert 
sich der Setzungsbetrag nicht viel. Die berechnete 
Endsetzung erreicht einen Wert von ca. 13 mm, der fast 
doppel so groß wie die gemessene Endsetzung von ca. 
7 mm ist. Die gemessene Endsetzung von ca. 7 mm ist 
jedoch nicht einheitlich über die ganze Dammkrone ver-
teilt. Bild 6 zeigt, dass die Setzung an der Dammkrone 
mit der Entfernung von den Böschungen abnimmt. Das 
bedeutet, dass die gemessene Setzung in der Mitte der 
Dammkrone die minimale Setzung der Dammkrone ist.
4.3 Entwicklung des Porenwasserdrucks
Pore water pressure
Die Bilder 9 und 10 zeigen die Entwicklung der 
Porenwasser überdrücke in der Mitte des Damms (Punk-
te B und E in Bild 1). Sowohl im Punkt B als auch im 
Punkt E zeigt die numerische Berechnung eine sehr 
gute Übereinstimmung mit den Ergebnissen des Zen-
trifugenversuches. 
Bild 9:  Entwicklung des Porenwasserdrucks im Mess-
punkt B. Vertikalspannung vor dem Erdbeben: 
σ'0 = 42 kPa.
Figure 9: Development of pore water pressure at point B. 
Vertical stress before the earthquake: σ'0 = 42 kPa
Bild 6:  Gemessene Verschiebungen des Damms
Figure 6: Measured displacement of the dam
Bild 7:  Berechnete Verschiebungen des Damms
Figure 7: Calculated displacement of the dam
Bild 8:  Setzung der Dammkrone
Figure 8: Settlement of the dam crest
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Die Bilder 11 und 12 zeigen die Entwicklung der Poren-
wasserüberdrücke in der Nähe zur Mitte beider Damm-
böschungen (Punkte D und F in Bild 1). Die Ergebnisse 
des Zentrifugenversuches zeigen große Oszillationen 
des PWDs in den beiden Messpunkten D und F. Im 
Punkt D bildet sich zunächst ein Porenwasserunter-
druck, der dann im Laufe des Versuches verschwindet 
(nach ca. 0,2 Sekunden). Im Gegensatz zu den gemes-
senen Ergebnissen zeigt die Berechnung einen deutli-
chen Aufbau des PWDs in den beiden Punkten.
5 Diskussion
Discussion
Die Ergebnisse der numerischen Berechnung zeigen 
eine gute Übereinstimmung mit dem Experiment, insbe-
sondere was die Verschiebung des Damms und die Po-
renwasserdrücke in der Dammmitte betrifft. Die berech-
nete Setzung der Dammkrone beträgt zwar fast doppelt 
so viel wie die gemessene Setzung, dieser Unterschied 
lässt sich jedoch bei der Berücksichtigung des vorhan-
denen Spannungsniveaus erläutern. Die maximale ef-
fektive mittlere Spannung beträgt ca. 30 kPa und nimmt 
gleich nach dem Beginn des Erdbebens stark ab. Die 
Kalibrierung der Parameter bei solchen niedrigen Span-
nungen ist äußerst problematisch, denn es gibt in der 
Regel kaum Laborergebnisse, die das Bodenverhalten 
bei so kleinen Spannungen zeigen.
Der Vergleich zwischen den berechneten und den ge-
messenen Porenwasserdrücken zeigt eine sehr gute 
Übereinstimmung für die beiden Messpunkte in der 
Nähe zur Dammmitte (Punkte B und E). Die berechne-
ten Porenwasserdrücke in der Nähe zu den Böschun-
gen weichen dagegen von den Messwerten ab. Dabei 
zeigen die gemessenen Werte im Messpunkt  F große 
Oszillationen ohne einen bemerkbaren Aufbau des 
PWDs. Im Messpunkt D bildet sich sogar ein negativer 
PWD aus. 
Bild 10:  Entwicklung des Porenwasserdrucks im Mess-
punkt E. Vertikalspannung vor dem Erdbeben: 
σ'0=15 kPa
Figure 10: Development of pore water pressure at point E. 
Vertical stress before the earthquake: σ'0=15 kPa
Bild 11:  Entwicklung des Porenwasserdrucks im Mess-
punkt D. Vertikalspannung vor dem Erdbeben: 
σ'0=8 kPa 
Figure 11: Development of pore water pressure in point D. 
Vertical stress before the earthquake: σ'0=8 kPa
Bild 12:  Entwicklung des Porenwasserdrucks im Mess-
punkt F. Vertikalspannung vor dem Erdbeben: 
σ'0=10 kPa
Figure 12: Development of pore water pressure at point F. 
Vertical stress before the earthquake: σ'0=10 kPa
117BAWMitteilungen Nr. 99 2016
Hleibieh / Herle: Dynamische numerische Nachrechnung eines Zentrifugenversuches für einen Erddamm...
In Muraleetharan et al. (2004) wurden diese Oszillati-
onen und der negative PWD ausführlich diskutiert. In 
der Nähe zur Oberfläche der Dammböschungen wer-
den schon vor dem Erdbeben relativ große Scherspan-
nungen (begleitet durch eine Verdichtung) mobilisiert. 
Wenn das Erdbeben eine Bewegung in Richtung des 
Böschungsfußes hervorruft, werden dadurch zusätz-
liche Scherspannungen initiiert. Damit kann sich der 
Bodenzustand in Richtung des kritischen Zustandes 
bewegen, was zu einer Dilatanz unter dränierten Bedin-
gungen bzw. zum Abbau des PWDs unter undränierten 
Bedingungen führt (falls die Porenzahl unterhalb der 
kritischen Porenzahl liegt). Die Änderung der Bewe-
gung in Richtung des Böschungskopfs führt dazu, dass 
der Spannungzustand sich wieder weg vom kritischen 
Zustand bewegt, was zu einer Kontraktanz unter drä-
nierten Bedingungen bzw. zum Aufbau des PWDs un-
ter undränierten Bedingungen führt. Bei jedem Zyklus 
entsteht also Dilatanz und Kontraktanz bzw. Abbau und 
Aufbau des PWDs, was zu großen PWD-Schwankun-
gen, wie in den Punkten D und F gemessen, führt. Je 
nach der Größe der Scherspannung vor dem Erdbeben, 
der Erdbebenstärke und Größe der Porenzahl, über-
wiegt die Dilatanz oder die Kontraktanz und dement-
sprechend baut sich entweder Porenwasserüberdruck 
oder Porenwasserunterdruck auf.
Bei der numerischen Berechnung wurde, zur Gewähr-
leistung der numerischen Stabilität, eine Oberflächen-
last von 5 kPa normal auf die beiden Dammböschungen 
aufgebracht. Diese Oberflächenlast führt zu einer Ver-
ringerung des mobilisierten Spannungsverhältnisses in 
der Nähe zur Böschungsoberfläche. Als Folge wird der 
kritische Zustand bei der Bewegung in Richtung des 
Böschungsfußes nicht erreicht und es findet kaum Dila-
tanz bzw. Abbau des PWDs statt. Demzufolge wird bei 
der numerischen Berechnung ein positiver PWD auch in 
der Nähe zur Böschungsoberfläche beobachtet.
6 Zusammenfassung
Conclusions
Ein Zentrifugenversuch für einen Erddamm aus was-
sergesättigtem Sand wurde numerisch nachgerech-
net. Hierfür wurde das hypoplastische Modell nach von 
Wolffersdorff mit den intergranularen Dehnungen ver-
wendet. Die Modellparameter wurden anhand von ver-
öffentlichten Laborergebnissen ermittelt. Der Vergleich 
zwischen den Ergebnissen aus dem Modellversuch und 
den Ergebnissen aus der numerischen Berechnung 
weist eine gute Übereinstimmung sowohl bei den Ver-
schiebungen als auch bei der Entwicklung der PWD auf. 
Die Ergebnisse dieser Nachrechnung zeigen, dass eine 
realitätsnahe Prognose des Böschungsverhaltens unter 
dynamischer Beanspruchung (Erdbeben) mit Hilfe der 
FE-Methode mit fortgeschrittenen Stoffmodellen mög-
lich ist.
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Abdichtung von Damm- und Deichkörpern mittels 
kunststoffbasierter Dichtungssysteme
Sealing of Dikes and Dams by Injection Grouting  
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Im Beitrag werden Ergebnisse eines praxisbezogenen 
Projektes vorgestellt, das zur Entwicklung eines Injek-
tionsverfahrens auf Kunststoffbasis für die Abdichtung 
von Deichen und Dämmen im Wasserbau dient. Die 
Entwicklung und Optimierung der Injektionstechnolo-
gie erfolgt mittels Großversuchen (Höhe Dammkörper 
ca. 2  m) im Wasserbaulabor. Im Bodenmechanischen 
Labor werden die mechanischen Eigenschaften, vor 
allem einaxiale Druckfestigkeit, Durchlässigkeit und 
Scherfestigkeit, an Proben bestimmt und ausgewertet, 
die direkt aus Injektionskörpern im Großversuch ge-
wonnen werden.
The results of the practice-oriented project are pre-
sented in this paper. The intention of the project is to 
contribute to optimising the injection grouting process 
for the sealing of dikes and dams. Injection grouting 
is being optimised on a 2 m height model dam in the 
Hydraulic Laboratory. The mechanical behaviour of the 
samples from injected (grouted) bodies is being investi-
gated in the Soil Mechanics Laboratory. This behaviour 
– especially compressive strength, permeability and 
shear strength – is being evaluated according to the 
position of the samples, the optimisation measures per-
formed and other properties.
1 Einführung
Introduction
Zu über 90 % werden bei Deichen und Dämmen aus 
technologischen und ökonomischen Aspekten unvoll-
kommene Dichtungen hergestellt. D. h. eine absolut 
100%-ige Dichtigkeit gegenüber Wasserdurchdringung 
wird nicht erzielt, jedoch aus technischer Sicht toleriert.
Einen wesentlichen Versagensgrund von Deichen und 
Dämmen bildet neben der Kontakterosion im Anschluss-
bereich Erdbauwerk – Massivbauwerk auch der Prozess 
der Suffosion (z. B. in Saucke, 2006 und Striegler, 1998). 
Diese Suffosion führt zum Verlust von Feinanteilen im 
Stützkörper des Absperrbauwerks und zu einer Erhö-
hung der hydraulischen Leitfähigkeit (Erhöhung der 
effektiven Durchlässigkeit). Dadurch wird das Boden-
gefüge im Bauwerk geschwächt, die Sickerströmung 
verstärkt, woraus eine weitere Intensivierung des Suf-
fosionsprozesses eintritt, was final zur röhrenförmigen 
oder flächigen Kornverlagerung der tragenden Boden-
matrix und bis zum Verlust der Standfestigkeit und letzt-
lich zum Versagen des Deiches oder Dammes führt. Im 
Extremfall bilden sich sogar komplette Erosionsröhren 
(sog. „Piping“), die Böschungsrutschungen oder bei tief-
reichenden hydraulischen Konnektivitäten Grundbrü-
che auslösen und damit ein frühzeitiges Versagen des 
Deich- bzw. Dammbauwerks herbeiführen können.
Projektziel ist es, für die o. g. Schwachstellensituatio-
nen ein kompaktes und effektives Abdichtungsverfah-
ren sowie eine Methodik zu entwickeln, die durch den 
Einsatz von Kunststoffen ein gleich- oder sogar höher-
wertiges Abdichtungsniveau in Damm- und Deichkör-
pern im Vergleich zu anderen, bereits bekannten Ab-
dichtungserfahren (z. B. in Witt, 2009) bzw. zum Neubau 
ermöglichen. Hierbei stehen auch ein reduzierter tech-
nologischer und finanzieller Aufwand im Vordergrund. 
Letztlich soll es bereits im Einstau mit Sickerlinien-
bildung möglich werden, durch ein mobiles Verfahren 
gefährdete Stellen schnell und als Sofortmaßnahme 
zu sichern und somit ein potenzielles Versagen (Bruch, 
Überschwemmung) durch fortschreitende Durchsicke-
rung und folglich Erosion/Suffosion zu verhindern.
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Das Abdichtungsverfahren beruht auf der Injektions-
technologie und basiert auf dem Einsatz von Kunst-
stoffgelen. Der Schwerpunkt liegt besonders auf der 
Beseitigung von Leckagen in Dichtungen, den An-
schlussbereichen zwischen Erd- und anschließendem 
Massivbauwerk sowie Querungen.
Hierzu werden Materialkomponenten entwickelt, die 
aufgrund ihrer chemischen Zusammensetzung für eine 
Abdichtung des Untergrundes in Lockersedimenten 
grundsätzlich geeignet sind, da sie unabhängig von 
vorhandener Bodenfeuchtigkeit oder anstehendem 
Wasser chemisch ausreagieren und somit eine Dich-
tung auch unter Wasser bzw. im stark durchfeuchteten 
Erdreich ausbilden können. Weiterhin erfolgen die Ent-
wicklung und Optimierung der Injektionstechnologie 
sowie deren Erprobung im Großversuch im Maßstab 1 : 1.
Gemäß Kutzner (1991) sind folgende Voraussetzungen 
für eine ausreichende Penetration des Injektionsmittels 
im Untergrund erforderlich:
 • Ausreichender Injektionsdruck,
 • hydraulische Verbindung der Porenräume zum In-
jektionspunkt sowie miteinander,
 • ausreichend große Hohlraumabmessungen, um das 
Eindringen des Injektionsmittels zu ermöglichen.
Die Bedingung eines ausreichenden Injektionsdrucks 
ist im Fall von Deichen und Dämmen schwierig reali-
sierbar. Die niedrige Überlagerung führt dazu, dass der 
erforderliche durch Bodeneigengewicht verursach-
te Gegendruck fehlt und die an der Injektionseinheit 
eingestellten Injektionsdrücke im Boden sehr zügig 
sinken, was bei oberflächennahen Schichten zu einer 
ungleichmäßigen Verteilung des Injektionsmittels führt. 
Die Entwicklung der Injektionsmethodik bei niedriger 
Überlagerung steht daher ebenso im Fokus dieses Vor-
habens.
1.1 Eigenschaften des Injekionsmittels
Properties of the injection grouting media
Der eingesetzte Kunststoff ist ein dreikomponentiges, 
wasserquellfähiges Hydrogel auf Methacrylatbasis, das 
zu einem gummiartigen, flexiblen Produkt aushärtet. Es 
ist besonders durch seine extrem niedrige Mischungs-
viskosität gekennzeichnet, die nah bei der Viskosi-
tät von reinem Wasser liegt (TPH Bausysteme GmbH, 
2013). Weiterhin besitzt es die Fähigkeit, im ausgehär-
teten Zustand zu schrumpfen und zu quellen, was auch 
seine mechanischen Eigenschaften beeinflusst.
1.2 Eigenschaften des Bodens 
Soil properties 
Für die Injektions-Großversuche ist ein Sand aus der 
Sandgrube Dresden-Rossendorf gewählt worden. Es 
handelt sich um schluffigen Sand (SU) mit ca. 7 % Fein-
anteil. Die Korngrößenverteilung ist in Bild 1 gegeben. 
Weil es sich um einen natürlichen Boden handelt, wur-
de eine leichte Streuung in der Korngrößenverteilung 
bei einer weiteren, späteren Gewinnung beobachtet, 
vor allem bei der Zusammensetzung des Feinanteils 
(7 % bis 12 %).
2 Großversuche
Large-scale tests
Für die Entwicklung und Optimierung der Injektions-
methodik werden Großversuche im Wasserbaulabor im 
Maßstab M 1 : 1 durchgeführt. Die Injektionsversuche er-
folgen an einem 2 m hohen Modelldamm aus dem o. g. 
schluffigen Sand. Die Verdichtungskennwerte der ein-
zelnen Großversuche sind in der Tabelle 1 angegeben. 
Nach jedem Großversuch werden die Injektionskörper 
freigelegt, vermessen, skizziert und dokumentiert. Aus-
gewählte Injektionskörper werden zusätzlich mit einem 
3D-Laser-Scanner aufgenommen, wobei deren Volu-
men bestimmt wird. Zwei Beispiele freigelegter Injekti-
onskörper sind in den Bildern 2 und 3 dargestellt.
Bild 1:  Korngrößenverteilung 
Figure 1: Grain-size distribution curve
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Bei der technischen Optimierung des Injektionsverfah-
rens erfolgen verschiedene Modifikationen, um eine 
Qualitätsverbesserung zu erzielen, wie z. B.:
 • Nutzung von seitlich perforierten Lanzen / Lanzen mit 
unterer Öffnung (verlorene Spitze),
 • Variation des Lanzenabstandes (30 cm, 40 cm),
 • Variation des vertikalen Abstandes des Injektions-
horizontes (10 cm, 20 cm, 30 cm),
 • Variation der Menge des Injektionsmittels (50 l bzw. 
75 l je laufendem Tiefenmeter),
 • zwei- oder dreistufiges Verfahren mit Wartezeiten 
zwischen den Teilinjektionen,
 • oberflächige Abdichtung des Ringraums zwischen 
Boden und Lanze (vgl. auch Bild 4).
Häufig beobachtete Probleme, die zu einem unbefrie-
digenden Ergebnis geführt haben, können wie folgt be-
schrieben werden:
 • Leckagen bei der Anwendung von seitlich perfo-
rierten Lanzen (unkontrollierter Austritt),
 • vorzeitiger Abbruch des Injektionsvorgangs wegen 
Austritts von Injektionsmittel entlang der Lanze,
 • vertikal inhomogene Verteilung des Injektionsmit-
tels mit Ausbauchungen im unteren Bereich (sog. 
„Elefantenfuß“) und geringen Mengen des Injekti-
onsmittels im oberen Bereich (vgl. Bild 2),
 • Fehlstellen in beabsichtigter Dichtwand, kein Ver-
bund / Überschneiden einzelner Injektionskörper,
 • Fehlstellen beim Sand mit höherem Feinanteil.
Großversuch Trockendichte  
in g/cm3
Wassergehalt 
in %
Verdichtungsgrad  
in % der Proctordichte
GR1 1,70-1,76 7,8-10,5 91-94
GR2 1,72-1,76 7,2-9,1 92-94
GR3 1,69-1,75 7,3-13,6 89-93
GR4 1,65-1,73 8,9-8,5 88-92
Tabelle 1: Verdichtungskennwerte einzelner Großversuche
Table 1: Compaction properties of the large-scale tests
Bild 2:  Injektionsergebnis mit Ausbauchung im unteren 
Bereich und keinem Verbund in oberflächennahen 
Schichten (GR2)
Figure 2: Non-optimised realisation with bulging in bottom 
part and without bonding in near-surface layers 
Bild 3:  Durchgängige, geschlossene Dichtwand (GR3)
Figure 3: Continuous sealing wall
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Erfolg versprechende Injektionsergebnisse (z. B. Bild 3) 
können bereits durch folgende Maßnahmen erzielt wer-
den:
 • Anstelle perforierter Lanzen bzw. Lanzen mit seit-
lichen Öffnungen werden Lanzen mit verlorener 
Spitze und unterer Öffnung genutzt.
 • Die untersten zwei Ebenen werden mit einer zwei-
stufigen Injektion vorverfestigt: Es wird zweimal an 
gleicher Stelle injiziert, wobei zwischen zwei Injek-
tionen eine Wartezeit von minimal 20 Minuten ein-
gehalten wird. Damit werden eine Abdichtung nach 
unten erzielt und somit eine ausgeprägte Ausbau-
chung und Kumulation des Injektionsmittels in den 
unteren Injektionshorizonten vermieden.
 • Zusätzliche oberflächige Abdichtung des Ring-
raumes zwischen Injektionslanze und Boden zur 
Vermeidung eines vorzeitigen Materialaustritts 
(Manschettenwirkung, vgl. auch Bild 4).
 • Einreihiges Injektionsraster mit einem horizontalen 
Lanzenabstand von ca. 40 cm sowie einem vertikalen 
Injektionsabstand der Tiefenhorizonte von 20 cm.
 • Injektion von ca. 50 l Acrylatgel je lfd. Tiefenmeter 
unter den im Großversuch bestehenden Randbedin-
gungen (verdichteter schluffiger Sand SU).
3 Mechanische Eigenschaften
Mechanical properties
Die Untersuchungen der mechanischen Eigenschaften 
der aus Injektionskörpern gewonnenen Proben dienen 
der qualitativen und quantitativen Charakterisierung der 
maßgebenden Parameter sowie deren Streu breite. Die 
Bestimmung der Durchlässigkeit, der einaxialen Druck-
festigkeit und der Scherfestigkeit (v. a. in der Kontakt-
zone zwischen Massivbauwerk und injiziertem Boden) 
steht im Fokus der Untersuchungen. Diese Eigenschaf-
ten der Proben werden in Abhängigkeit der Tiefenlage, 
der horizontalen Lage sowie der jeweiligen Injektions-
variante (optimierter Parameter) bestimmt.
3.1 Einaxiale Druckfestigkeit
Uniaxial compressive strength
Die einaxiale Druckfestigkeit dient der Bewertung des 
Verfestigungsgrades, der durch die Kunststoffinjektion 
erzielt worden ist.
Im Bild 5 ist die Abhängigkeit zwischen der maximalen 
einaxialen Druckfestigkeit und dem natürlichen Was-
sergehalt der Proben aufgezeigt. Es ist zu erwähnen, 
dass der Wassergehalt standardmäßig bei einer Trock-
nung über 24 Stunden bei einer Temperatur von 105 °C 
ermittelt wird. Allerdings bindet das eingesetzte Kunst-
stoffacrylat Wasser sowohl chemisch als auch physika-
lisch, sodass bei dieser Methode nicht der tatsächliche 
Wassergehalt wie bei reinen Sanden bestimmt werden 
kann. Es ergibt sich eine lineare Abhängigkeit zwischen 
dem vorhandenen Wassergehalt und der maximalen 
einaxialen Druckspannung. Diese Abhängigkeit konnte 
in allen durchgeführten Großversuchen bestimmt wer-
den. 
Bild 4:  Zusätzliche Auflast und Abdichtung als  
Optimierungsmaßnahmen 
Figure 4: Additional load and sealing as optimisation 
measures
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Die zu untersuchenden Proben werden in verschiede-
nen Abständen von der Injektionslanze sowie Tiefen-
horizonten entnommen. Die Bilder 6 bzw. 7 zeigen die 
Abhängigkeit der einaxialen Druckfestigkeit vom hori-
zontalen Lanzenabstand bzw. von der Tiefenlage, je-
weils ausgewertet für die Großversuche GR2 und GR3. 
Wie aus den Bildern ersichtlich, ergibt sich kein eindeu-
tiger Zusammenhang zwischen einaxialer Druckspan-
nung und dem horizontalen Probenabstand zur Lanze 
bzw. der Tiefenlage.
Eine Versuchsserie ist an Proben durchgeführt worden, 
die im Vorfeld 24 Stunden im Wasserbad lagerten. Die-
se Proben wurden parallel zu Proben entnommen, die 
bei natürlichem Wassergehalt getestet worden sind. Das 
Kunststoffacrylat im Porenraum der injizierten Proben ist 
in der Lage, Wasser auf- und wieder abzugeben. Der 
Spannungs-Dehnungs-Verlauf ist in Bild 8 aufgeführt. 
In Tabelle 2 sind die jeweiligen Kennwerte zusammen-
gefasst. Signifikant ist, dass der E-Modul bei Proben 
mit erhöhtem Wassergehalt deutlich geringer ist als bei 
Proben mit natürlichem Wassergehalt. Die maximal auf-
nehmbare Druckspannung ist bei den in Wasser gelager-
ten Proben geringer und das Spannungsmaximum wird 
bei einer größeren Stauchung erreicht. Diese Proben 
sind somit elastischer, da die maximale Dehnung später 
Bild 7:  Druckfestigkeit – Einfluss der Tiefenlage
Figure 7: Compressive strength – Influence of the injection 
depth position
Bild 5:  Abhängigkeit der Druckfestigkeit vom Wasser-
gehalt
Figure 5: Dependence of compressive strength on water 
content
Bild 8:  Druckfestigkeit – Einfluss der Wasseraufnahme 
Figure 8: Compressive strength – Influence of water uptake
Bild 6:  Druckfestigkeit – Einfluss des Probenabstandes 
zur Injektionslanze
Figure 6: Compressive strength – Influence of distance of 
sample from the grouting lance
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erreicht wird. Eine Wasseraufnahme führt somit zu einer 
Steigerung, eine Wasserabgabe (Austrocknung) hinge-
gen zu einer Reduzierung der Elastizität (Versprödung).
Weiterhin kann beobachtet werden, dass die seitlich un-
gestützten Proben nach dem Versagen nicht vollständig 
zerfallen und bei großen Axialstauchungen (εax > 15 %) 
eine einaxiale Restfestigkeit aufweisen. Dieser Effekt ist 
wiederum auf die elastischen Eigenschaften des Kunst-
stoffacrylats zurückzuführen. Das gummiartige Acrylat 
wirkt dabei als hochelastisches Bindemittel zwischen 
den einzelnen Körnern, was letztlich zu einem für Sand 
untypischen Versagensmuster führt.
3.2 Durchlässigkeit
Permeability
Die Durchlässigkeitsversuche dienen der Bestimmung 
der hydraulischen Durchlässigkeit der Injektionskörper 
im Vergleich zum Einbaustand des verdichteten San-
des. Dabei werden die Durchlässigkeiten (k10) verschie-
dener Proben aus unterschiedlichen Injektionskörpern 
und Tiefenhorizonten sowie aus Überschneidungsbe-
reichen zweier Injektionskörper untersucht und mit den 
Durchlässigkeiten des reinen Sandes sowie des reinen 
Acrylatgels verglichen. Die Proben werden hierfür bei 
unterschiedlichen Konsolidierungsspannungen (20, 40 
und 80 kPa) und mit zwei verschiedenen Gradienten 
untersucht.
Die Abhängigkeit des Durchlässigkeitsbeiwerts von der 
aufgebrachten Konsolidierungsspannung ist in Bild 9 
dargestellt. Die Ergebnisse der aus den Injektionskör-
pern entnommenen Proben sind als Mittelwerte meh-
rerer Versuche abgebildet. Die Proben aus den Über-
schneidungsbereichen sind dabei jedoch nicht in die 
Mittelwertbildung mit einbezogen worden. Der zu 92 % 
Proctordichte verdichtete Sand ist in dem untersuchten 
Spannungsbereich nicht ausgeprägt spannungsabhän-
gig. Der zugehörige Durchlässigkeitsbeiwert bewegt 
sich zwischen 9 · 10-4 und 1 · 10-5 m/s.
Im Gegensatz dazu weisen die injizierten Proben eine 
starke Spannungsabhängigkeit auf. Dies ist auf das aus-
geprägt nicht-linear elastische Verformungsverhalten 
des Acrylatgels zurückzuführen. Das Vorhandensein 
des Kunststoffes im Porenraum führt zu einer höheren 
Elastizität der Proben. Sie lassen sich somit bei erhöh-
ten Spannungen stärker zusammendrücken, was wie-
derum eine Verringerung der Durchlässigkeit zur Folge 
hat. Die Durchlässigkeiten der injizierten Bodenproben 
liegen im Durchschnitt 1,5 Zehnerpotenzen (Konsolidie-
rungsspannung 40 kPa) bzw. 2,5 Zehnpotenzen (Kon-
solidierungsspannung 80 kPa) niedriger als bei reinem 
Sand.
Die Durchlässigkeit des puren Acrylatgels kann mit drei 
(Konsolidierungsspannung 40 kPa) bzw. vier Zehnerpo-
tenzen (Konsolidierungsspannung 80 kPa) geringer als 
die des reinen, verdichteten Sandes angegeben wer-
den. Sie weist aber gegenüber den untersuchten Injekti-
onsproben ein noch ausgeprägteres spannungsabhän-
giges Verhalten auf (nicht-linear elastisch), wobei die 
Bild 9:  Durchlässigkeit – Einfluss der aufgebrachten  
Konsolidierungsspannung, Mittelwerte aus  
mehreren Großversuchen
Figure 9: Permeability – Influence of consolidation stress, 
average value of several large-scale tests
Probe Zustand Wasser-
gehalt
E-Modul 
(MPa)
σmax 
(kPa)
GR2_30 natürlich 11 12,1 424
GR2_32 24-h-
Bad
12,5 6,7 328
GR2_09 natürlich 11,5 9,6 411
GR2_10 24-h-
Bad
13,8 6,1 307
Tabelle 2: Eigenschaften der Proben bei natürlichem  
Wassergehalt und nach 24 h Wasserlagerung
Table 2: Properties of the samples under natural  
conditions and after 24 h of water storage
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Durchlässigkeit mit steigender Auflast stark abnimmt. 
Das ist dadurch begründet, dass das wasserquellfähi-
ge Acrylat in der Lage ist, Wasser aufzunehmen und in 
das Molekülkettennetz einzulagern sowie sein Volumen 
um bis zu 20 % vergrößern. Dabei verliert es an Steifig-
keit und wird gummielastisch. Bei einer aufgebrachten 
Spannung hingegen wird Wasser aus der Kettenstruk-
tur herausgedrückt, wobei sich das Volumen verringert, 
die Dichte sich vergrößert und folglich die Durchlässig-
keit sinkt.
Ähnlich den Untersuchungen zur einaxialen Druckfes-
tigkeit werden Proben aus verschiedenen Tiefenho-
rizonten und in unterschiedlichen Abständen von der 
Injektionslanze gewonnen und analysiert. In Bild 10 ist 
deutlich eine Abhängigkeit der Durchlässigkeit mit der 
Entfernung der Probenentnahme von der Injektions-
lanze zu erkennen. Die Aussage, dass die Proben mit 
zunehmendem Abstand von der Injektionslanze immer 
durchlässiger werden, trifft für fast alle Proben und für 
beide untersuchten Bereiche der Konsolidierungsspan-
nungen (40 kPa, 80 kPa) zu. 
Weiterhin sind große Schwankungen der Durchlässig-
keitswerte innerhalb eines Konsolidierungsspannungs-
bereiches zu erkennen. Proben mit Abständen größer 
als 15 cm von der Lanze befinden sich schon im Über-
lagerungsbereich  /  Überschneidungsbereich zweier 
Injektionskörper bei einem Injektionsrastermaß von 
40 cm und weisen auch größere Durchlässigkeiten auf.
Weiterhin ist anzumerken, dass sich keine deutliche 
Abhängigkeit des Durchlässigkeitsbeiwertes von der 
Injektionshöhe feststellen lässt (Bild 11). Es ist deutlich 
zu erkennen, dass die Werte in einer Tiefe von 1,6 m 
unter Dammkrone, in der eine mehrstufige Injektion 
durchgeführt wurde, stark streuen und die Größen so-
wohl ober- als auch unterhalb den Durchlässigkeitsbei-
werten in oberen Tiefenhorizonten (einstufige Injektion) 
liegen. Um eine eindeutige Aussage über den Effekt 
von mehrstufigen Injektionen treffen zu können, muss 
dieser Zusammenhang in den nächsten Großversuchen 
genauer betrachtet werden.
3.3 Scherfestigkeit – Verhalten  
in Kontaktzonen
Shear strength – Behaviour  
of contact zones
Als Schwachstelle hinsichtlich einer sicheren Abdich-
tung gelten bei Dämmen und Deichen die Anschluss- 
und Übergangsbereiche zu eingebundenen bzw. 
anschließenden Massivbauwerken, z. B. aus Beton. 
Wegen des unterschiedlichen Setzungs- und Verfor-
mungsverhaltens des Erd- und Massivbauwerks kommt 
es häufig zur Rissbildung in der Kontaktzone oder zum 
kompletten Abreißen des Erdstoffes, was in der Folge 
Sickerwege generiert und ein Versagen durch Erosion 
und Suffosion provoziert. Als Qualitätsmerkmale können 
daher eine verbesserte Haftung des Bodens am Beton-
Bild 11:  Durchlässigkeit – Einfluss der Injektionstiefe, 
exemplarisch für Großversuch GR3
Figure 11: Permeability – Influence of the injection depth 
(e.g. large-scale test GR3)
Bild 10:  Durchlässigkeit – Einfluss des Abstadss der Probe 
zur Lanze, exemplarisch für Großversuch GR3
Figure 10:  Permeability – Influence of distance of the  
sample from the grouting lance (e.g. large-scale 
test GR3)
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bauwerk verbunden mit einer erhöhten Scher festigkeit 
in der Kontaktzone betrachtet werden. Zur Beurteilung 
der Scherfestigkeit im o. g. Übergangsbereich werden 
daher Rahmenscherversuche durchgeführt. 
Die Anbindung zu einem Massivbauwerk wird durch 
den Einsatz von Betonwinkelstützelementen simu-
liert. Um jedoch größere Materialverluste der Winkel-
elemente durch Probennahmen zu vermeiden sowie 
eine bessere Probenaufbereitung für den Rahmen-
scherversuch zu ermöglichen, werden 20 mm starke 
Textilbetonplatten verwendet, die in eine präparier-
te Nische eingesetzt werden und in reproduzierba-
rer Qualität austauschbar sind. Die Probenentnahme 
selbst wird mit Hilfe einer Diamantbohrkrone als Kern-
bohrung vorgenommen (Bild 12).
Die Scherfestigkeit wird auch an Sandproben bei einer 
Proctordichte von 92 % bestimmt und mit der von Pro-
ben aus Injektionsbereichen verglichen. Hierbei kom-
men niedrige Normalspannungen als Auflast zum Ein-
satz, da sie als typisch für Damm- bzw. Deichbauwerke 
angesehen werden können.
Die Versuchsserie zur Bestimmung der Scherfestigkeit 
in der Kontaktzone Beton – Injektionskörper musste im 
Vorfeld durch einen Versuch mit einer mittleren Nor-
malspannung (165 kPa) ergänzt werden, da es bei der 
Durchführung mit minimaler Auflast (25 kPa) zu techni-
schen Problemen (Verkantung der Probe) gekommen ist.
Die Ergebnisse der Rahmenscherversuche sind in 
Bild 13 für den Verlauf der gemessenen Scherspannung 
bei einer Normalspannung von 45 kPa dargestellt. Der 
verdichtete Sand (blau) weist hierbei die niedrigste 
Scherfestigkeit auf, wobei die maximale Scherspannung 
beim kürzesten Scherweg erreicht wurde. Das injizierte 
Acrylatgel verfestigt das Sandgefüge und führt zu den 
bereits o. g. elastischen Eigenschaften, die sich auch 
im Scherverhalten widerspiegeln. Die Proben der In-
jektionskörper (rot) erreichen das Maximum der Scher-
spannung beim dreifachen Scherweg im Vergleich zum 
reinen, verdichteten Sand. Die maximale gemessene 
Scherspannung und der zugehörige Scherweg im Be-
reich der Kontaktzone Beton – Injektionskörper sind 
jedoch geringer als diejenigen der Injektionskörper, 
da es sich um einen Kontakt bzw. Übergangsbereich 
zu einer relativ glatten Oberfläche (Betonplatte) han-
delt. Dennoch liegt die maximale Scherspannung beim 
1,5-fachen des reinen Sandes.
Den Vergleich der Peakscherfestigkeiten aller Ver-
suchsserien bei allen untersuchten Normalspannungen 
zeigen die Mohr-Coulombschen Grenzumhüllenden 
in Bild 14. Der Peakreibungswinkel ist nur geringfügig 
durch die Injektion des Acrylatgels beeinflusst (geringe 
Erhöhung der Steigung der Gerade). Dies unterstreicht 
die These der primären Verfestigung sowie die Verkle-
bung der Bodenkörner durch den Kunststoff (Bindemit-
telwirkung), was die erhöhte Kohäsion der verfestigten 
Proben widerspiegelt. Ein Zuwachs der Kohäsion um 
das Siebenfache gegenüber dem verdichteten Sand ist
Bild 13:  Scherspannungsverläufe – Vergleich für eine 
aufgebrachte Normalspannung von 45 kPa
Figure 13:  Shear stress – Comparison for a normal stress of 
45 kPa
Bild 12:  Probenentnahme mittels Kernbohrung,  
Kontaktzone Beton – Injektionskörper
Figure 12: Sampling by core drilling, contact zone concrete – 
injected soil
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zu erkennen, was vor allem im Bereich geringer Auflast- 
bzw. Randspannungen von Bedeutung ist.
Die Scherfestigkeit in der Kontaktzone zwischen Beton-
bauwerk und Bodeninjektion fällt wiederum niedriger 
aus, was sich auch in der Kohäsion zeigt (ca. 50 % des 
Wertes bei Injektionskörpern). Dies ist wiederum, wie 
oben bereits erwähnt, auf die relativ glatte Ausbildung 
der Kontaktzone zurückzuführen. Allerdings kann eine 
bedeutende Verfestigung im Vergleich zum reinen, ver-
dichteten Sand nachgewiesen werden.
4 Zusammenfassung
Conclusions
Im Rahmen dieses anwendungsbezogenen For-
schungsprojektes mit einem Industriepartner werden 
zur Abdichtung von Deichen und Dämmen ein Injek-
tionsverfahren und dessen materialtechnische sowie 
technologische Komponenten entwickelt und mittels 
Großversuchen getestet.
Durch bestimmte Optimierungsmaßnahmen (Manschet-
tenabdichtung der Injektionslanzen, zusätzliche Auflas-
ten, Lanzen mit offener Spitze, mehrstufiges Injizieren 
usw.) sind bereits zufriedenstellende Ergebnisse zur Er-
zielung einer Injektionswand mit signifikant reduzierter 
Durchlässigkeit erreicht worden. Neben einer Qualitäts-
überprüfung, Beschreibung sowie Vermessung (manu-
ell bzw. mittels 3D-Oberflächenscanner) der erzielten 
Injektionskörper in-situ wird auch das mechanische 
Verhalten an definierten, aus den Injektionskörpern ent-
nommenen Proben untersucht. 
Es kann bereits eine deutliche Verfestigung des vor-
handenen Versuchsbodens durch den Einsatz von 
Acrylatgel nachgewiesen werden. Die einaxiale Druck-
festigkeit aller Proben der Injektionskörper liegt ober-
halb eines Niveaus von 200 kPa. Die einaxiale Druck-
festigkeit nimmt jedoch mit steigendem Wassergehalt 
näherungsweise linear ab. Gleichzeitig kommt es aber 
zu einer Erhöhung des Wassergehaltes aufgrund der 
Einlagerung in die Molekülkettenstruktur sowie zu einer 
Erhöhung der elastischen Verformbarkeit des injizierten 
Bodens. Darüber hinaus kann jedoch keine ausgepräg-
te Abhängigkeit der einaxialen Druckfestigkeit vom Ab-
stand zur Lanze bzw. vom Tiefenhorizont der Injektion 
festgestellt werden.
Die Durchlässigkeit der untersuchten Proben ist ausge-
prägt spannungsabhängig und steigt mit wachsendem 
Abstand zur Lanze. Sie ist nach jetzigen Erkenntnissen 
im Kontakt- bzw. Überschneidungsbereich zweier Injek-
tionskörper am größten. Gegenüber der hydraulischen 
Leitfähigkeit des nicht injizierten Bodens (Sand) liegt 
die Durchlässigkeit des injizierten Bodenmaterials ca. 
1,5 Zehnerpotenzen (Konsolidierungsspannung 40 kPa) 
bzw. 2,5 Zehnerpotenzen (Konsolidierungsspannung 
80 kPa) darunter. Pures Acrylatgel erreicht im Vergleich 
die geringsten Durchlässigkeitswerte.
Die Rahmenscherversuche zeigen eine Verbesserung 
der Haft- und Scherfestigkeit im Übergangsbereich zu 
Massivbauwerken. Die Erhöhung der drainierten Scher-
festigkeit im untersuchten Spannungsbereich ist vor al-
lem durch einen Zuwachs der echten Kohäsion gekenn-
zeichnet. Der Reibungswinkel wird hingegen nur gering 
beeinflusst. Die größten Scherfestigkeiten werden an 
Proben aus Injektionskörpern gemessen. Die Scher-
festigkeiten am Übergang zum Beton-/Massivbauwerk 
liegen darunter, was v. a. auf eine relativ glatte Kontakt-
fläche (schalglatte Betonoberfläche) zurückzuführen ist.
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Auswertung von Drucksondierungen in Kippenböden
Interpretation of Cone Penetration Tests in Landfills of  
Open-pit Mines
Dipl.-Ing. Markus Uhlig, Prof. Dr.-Ing. habil. Ivo Herle 
Technische Universität Dresden, Institut für Geotechnik
Die Drucksondierung ist ein indirekter Feldversuch, 
welcher eine Vielzahl von Auswertungen und Interpre-
tationsmöglichkeiten bezüglich Bodentypen oder Bo-
deneigenschaften erlaubt. Diese Auswertungen sind 
überwiegend empirisch und sollten daher für neue An-
wendungsbedingungen validiert werden. Im vorliegen-
den Artikel wird daher eine solche Validierung für die 
undrainierte Scherfestigkeit, in einem frisch verkippten 
und daher noch nicht auskonsolidierten Boden, aufge-
zeigt. Als weitere Besonderheit dieser Kippenböden ist 
ihre starke Inhomogenität (Mischungen aus Ton, Schluff 
und Sand) zu nennen. Der empirische Cone-Faktor wird 
mit zwei unterschiedlichen Interpretationsmethoden 
bestimmt. So werden zum einen eine tiefenabhängige 
und zum anderen eine tiefenunabhängige Methode 
vorgestellt. Für Letztere wird eine statistische Auswer-
tung angewendet. Als Grundlage dienten zwei Bohrker-
ne und jeweils drei direkt benachbarte Drucksondie-
rungen. Aus den Bohrkernen wurden weiterhin Proben 
ausgestochen, um damit mit UU-Triaxialversuchen die 
undrainierten Scherfestigkeiten zu bestimmen.
The Cone Penetration Test is an indirect field test that 
can be evaluated with various approaches and inter-
pretation methods regarding different soil types and 
their properties. Validation of empirical methods is 
necessary for new application conditions. In this paper, 
validation with respect to the undrained shear strength 
of a young deposited soil is demonstrated. The soil un-
der consideration is not fully consolidated and inho-
mogeneous (mixtures of clay, silt and sand) as a con-
sequence of the deposition process. The cone factors 
determined with two different interpretation methods – 
a depth-dependent and a depth-independent method 
using statistics – are therefore presented. The inter-
pretations are based on two borings and three CPTs 
located close to the borings. The undrained shear 
strength was determined by UU triaxial tests on undis-
turbed samples from the borings. 
1 Einleitung
Introduction
In einem Tagebau werden neben dem geförderten Roh-
stoff auch große Abraummengen bewegt. Je nach Lage 
des gesuchten Rohstoffs kann das Hangende, welches 
den Rohstoff überlagert, beträchtliche Mächtigkeiten 
annehmen. In den Tagebauen des Rheinischen Braun-
kohlereviers müssen so bis zu mehrere hundert Meter 
Boden auf der Gewinnungsseite abgebaggert werden, 
um den Rohstoff Braunkohle zu gewinnen. Das mit 
Schaufelradbaggern gelöste Material wird auf Trans-
portbändern zur Verkippungsseite des Tagebaus trans-
portiert und dort mit Hilfe von Absetzern verkippt. Bei 
großen Tiefen des Tagebaus entsteht so auf der Ver-
kippungsseite ein stetig fortschreitendes Böschungs-
system. Da das Böschungssystem standsicher sein 
muss, wurden Profile entwickelt, die die unterschied-
lich anfallenden Materialien vom Grobkies bis hin zum 
ausgeprägt plastischen Ton bzw. vom trockenen bis hin 
zum nassen (flüssigen) Material aufnehmen können. Die 
Materialien werden dafür in verschiedene Materialklas-
sen eingeteilt, dabei wird zwischen Grob- und Feinkorn 
und beim Feinkorn nochmals zwischen trocken (bildet 
Schüttkegel) und nass unterschieden. Diese einzelnen 
Profile haben Höhen von ca. 30 m und werden von den 
sogenannten Strossen aus, auf denen die Absetzer 
fahren, verkippt. Mehrere Strossen bilden dann das Bö-
schungssystem des Tagebaus.
Für die Berechnung der Standsicherheit der Böschung, 
ggfs. auch unter Berücksichtigung der Belastung eines 
Absetzers, werden Materialkennwerte, wie z. B. die un-
130 BAWMitteilungen Nr. 99 2016
Uhlig/Herle: Auswertung von Drucksondierungen in Kippenböden
drainierte Scherfestigkeit, benötigt. Um die undrainier-
te Scherfestigkeit zu bestimmen, werden bereits seit 
einigen Jahren Untersuchungen an der Technischen 
Universität Dresden durchgeführt. So wurden Progno-
semodelle entwickelt, mit welchen anhand von Mate-
rialparametern und dem Anfangszustand zeitlich ver-
änderliche undrainierte Scherfestigkeiten abgeleitet 
werden können (Herle, 2010). Um die Eingangswerte 
der Prognosen zu validieren bzw. um die Scherfestig-
keiten zu überprüfen, wurden zusätzlich Feldversuche 
durchgeführt.
Besonders geeignet erschienen Drucksondierungen, 
da diese ein häufig eingesetztes und zuverlässiges Ver-
fahren zur indirekten Erkundung von Böden sind. Die 
dabei gemessenen Größen sind in der Standardkonfi-
guration der Spitzendruck (auch als Spitzenwiderstand 
bezeichnet), welcher direkt am Konus gemessen wird, 
und die Mantelreibung (auch als Mantelwiderstand be-
zeichnet). Sie wird mit Hilfe einer direkt oberhalb des 
Konus liegenden Reibungshülse gemessen, welche 
vom restlichen Gestänge entkoppelt ist. Aus der Son-
dierung kann über empirische Auswertungen eine Viel-
zahl von Parametern und Zustandsvariablen abgeleitet 
werden. So lassen sich in feinkörnigen Böden z. B. der 
Überkonsolidierungsgrad oder die undrainierte Scher-
festigkeit ableiten (Lunne et. al., 1997). Auch lassen sich 
unter Zuhilfenahme des Spitzen- und Mantelwiderstan-
des die Bodentypen bestimmen. Allerdings haben na-
hezu alle Auswertungen eines gemeinsam; sie beruhen 
auf empirischen Interpretationen, welche meist für na-
türlich gewachsene Böden (in einem lokalen Gebiet) 
oder bei der Verwendung von grobkörnigen Böden aus 
Laborversuchen abgeleitet wurden. 
Da die Böden regionale Unterschiede aufweisen, wird 
daher auch in der DIN EN ISO 22476-1 (2013), der ak-
tuell gültigen deutschen Norm für die Drucksondierun-
gen, darauf verwiesen, dass die Versuchsergebnisse 
"insbesondere für die qualitative und/oder quantitative 
Bestimmung von Bodenprofilen im Zusammenhang 
mit direkten Aufschlüssen (z. B. Probenahme nach ISO 
22475-1) oder zum Vergleich mit anderen Felduntersu-
chungen vor Ort geeignet sind". Anders formuliert be-
deutet dies, dass diese empirischen Ableitungen nicht 
überall ohne Überprüfung eingesetzt werden können. 
Dies gilt natürlich auch für einen Tagebaubetrieb, in 
welchem auf der Verkippungsseite die Böden inho-
mogen abgelagert werden und somit nicht dieselben 
Eigenschaften wie natürlich gewachsene Böden besit-
zen. Daher werden in diesem Artikel Auswertungsme-
thoden zur Validierung für fein- bis gemischtkörnige 
Böden vorgestellt, um die undrainierte Scherfestigkeit 
bestimmen zu können. 
Für die Validierungen wurden zwei Bohrungen und 
sechs Drucksondierungen durchgeführt. Im Folgenden 
wird nur auf einen Teilabschnitt der Bohrungen bzw. 
Sondierungen, in welchem nasses Feinkorn verkippt 
wurde, eingegangen.
2 Drucksondierungen 
Cone Penetration Tests
In diesem Kapitel werden die Auswertungsmethoden 
der insgesamt sechs durch die Firma FUGRO (Berlin) 
ausgeführten Drucksondierungen beschrieben. Die An-
satzpunkte der Drucksondierungen wurden jeweils im 
Abstand von ca. 1 m, um 120° versetzt um den Bohrkern 
herum, angeordnet. Die Abstände der Drucksondierun-
gen zueinander betragen so an der Oberfläche unge-
fähr 1,5 m. Die Drucksondierungen wurden in Bezug 
auf die Bodentypen ausgewertet. Dies ist nötig, da für 
die Auswertung der undrainierten Scherfestigkeit nur 
feinkörnige Böden verwendet werden sollen, da grob-
körnige Böden die Ergebnisse verzerren würden. An-
schließend wird auf die Auswertung der undrainierten 
Scherfestigkeit eingegangen.
2.1 Bestimmung des Bodentyps
Determination of the soil type
Die Bestimmung des Bodentyps erfolgt mit drei Stan-
dardauswertungen, welche nachfolgend vorgestellt 
werden. Für alle Auswertungen wird neben dem Spit-
zendruck qc auch die Mantelreibung fs verwendet.
Da kein Porenwasserdruck gemessen wurde, wird der 
Spitzenwiderstand nicht korrigiert, somit ist qc = qt. 
Die zurückgezogene DIN 4094-1 (2002) beinhaltete 
eine Auswertung zur Bestimmung des Bodentyps. Da-
bei wird der Spitzendruck logarithmisch über das Rei-
bungsverhältnis 
Rf = fs / qc • 100   [in %] (1)
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in einem Diagramm (siehe Bild 1) aufgetragen. Im Dia-
gramm sind dann sechs Bereiche definiert, welche die 
Bodentypen Ton [1] bis hin zu Kies [6] definieren. In 
eckigen Klammern werden nachfolgend immer die hier 
verwendeten Nummern der einzelnen Bereiche der Bo-
dentypen angegeben. Sie sind zudem in den Bildern 1 
bis 3 dargestellt. Punkte, die außerhalb des Diagramms 
[-1] oder der definierten Bereiche [0] liegen, können für 
die nachfolgende Auswertung in Abschnitt 4.2 nicht ver-
wendet werden, da hier kein Bodentyp zugeordnet wer-
den kann. Als feinkörnige Bodentypen wurden die Ty-
pen Ton [1], Schluff [2] und Schluff, sandig [3] festgelegt.
Die zweite verwendete Auswertung stammt von 
Robertson et al. (1986) und verwendet dieselben Para-
meter (qc und Rf) wie die DIN 4094. Auch hier ist die 
Abs zisse (Spitzendruck) logarithmisch dargestellt. Der 
Unterscheid liegt in der Anzahl der definierten Bereiche. 
Im Diagramm (Bild 2) sind 12 Bereiche (Bodentypen) de-
finiert. Als feinkörnige Bodentypen wurden definiert (in 
runden Klammern wird der englische Originalbegriff der 
Quelle angegeben):
 • Sensitives Feinkorn [1] (sensitive, fine grained),
 • organische Böden [2] (organic material),
 • Ton [3] (clay) bis schluffiger Ton, toniger Schluff [5] 
(clayey silt to silty clay),
 • steifes Feinkorn [11] (very stiff fine grained: overcon-
solidated or cemented).
Als dritte Auswertung wird eine überarbeitete Varian-
te der Auswertung von 1986, ebenfalls von Robertson 
(1990) vorgestellt, verwendet. Die Größen werden durch 
die totalen σvo und effektiven σ‘vo Vertikalspannungen 
normiert. Zur Anwendung kommen der normierte Spit-
zenwiderstand 
Qt = (qt – σvo) / σ'vo (2)
und das normierte Mantelreibungsverhältnis 
Fr = (fs) / (qt – σvo) • 100   [in %] (3)
Im Diagramm, in dem neun Bodentypen definiert sind, 
werden beide Achsen logarithmisch aufgetragen. Die Or-
dinate ist dabei das normierte Mantelreibungsverhältnis. 
Im Weiteren werden die verwendeten feinkörnigen Bo-
dentypen der Auswertung Robertson (1990) vorgestellt:
Bild 1:  Bodentypen nach DIN 4094-1 für die Sondierung 
CPT3-SO (21,2 m bis 30 m unter Gelände- 
oberkante)
Figure 1: Soil type according to DIN 4094-1 for the pene-
tration test CPT3-SO (21.2 m to 30 m below top 
ground surface)
Bild 3:  Bodentypen nach Robertson 1990 für die  
Sondierung CPT3-SO (21,2 bis 30 m unter  
Geländeoberkante)
Figure 3: Soil type according to Robertson (1990) for the 
penetration test CPT3-SO (21.2 m to 30 m below 
top ground surface)
Bild 2:  Bodentypen nach Robertson (1986) für die Sondie-
rung CPT3-SO (21,2 bis 30 m unter Geländeober-
kante)
Figure 2: Soil type according to Robertson (1986) for the 
penetration test CPT3-SO (21.2 m to 30 m below 
top ground surface)
132 BAWMitteilungen Nr. 99 2016
Uhlig/Herle: Auswertung von Drucksondierungen in Kippenböden
 • Organische Böden [2] (organic soils, peat),
 • Ton bis schluffiger Ton [3] (clay to silty clay).
Für die Berechnung der Vertikalspannung wird eine 
Dichte von 20 kN/m³ (vgl. Tabelle 2, Dichten) angenom-
men. Da der Porenwasserdruck nicht gemessen wurde 
und kein Grundwasser ansteht, wird die effektive und 
totale Vertikalspannung gleich gesetzt.
2.2 Bestimmung der undrainierten  
Scherfestigkeit 
Determination of the undrained  
shear strength
Die undrainierte Scherfestigkeit cu kann aus Druckson-
dierungen mit der Formel
cu = (qt – σvo) / Nk (4)
bestimmt werden. Die Differenz im Zähler wird dabei 
auch als Netto-Spitzenwiderstand bezeichnet. Nk ist 
ein empirisch bestimmter Kalibrierungsfaktor, welcher 
nachfolgend als Cone-Faktor bezeichnet wird. In der 
Literatur wird der Faktor für Tone in den Größenordnun-
gen von 10 bis 30 angegeben (Lunne et al., 1997, aus 
verschiedenen Quellen der 80er-Jahre). Auch neuere 
Veröffentlichungen zeigen diesen Bereich. So werden 
in Larsen et al. (2015) Mittelwerte von 25 bis 28 für 
schluffige Tone bis tonige Schluffe angegeben. Aller-
dings wird auch gezeigt, dass Einzelwerte (keine Aus-
reißer) im Bereich von 20 bis 37 streuen können. Noch 
deutlicher werden die Streuungen in Knight, Muir Wood 
(2015), hier wurden insgesamt 1.500 Cone-Faktoren an 
vier Tonböden aus der Nordsee bestimmt und statis-
tisch ausgewertet. Die größte Spanne von Nk innerhalb 
eines Bodens reicht dabei von 2,7 bis 51,9, obwohl für 
die Statistik keine Ausreißer (das 96 %-Fraktil) berück-
sichtigt wurden. Die Statistik ergibt zudem, dass die 
Cone-Faktoren log-normalverteilt sind, was u. a. auch in 
Kammer Mortensen et al. (1991) zu finden ist und nach-
folgend verwendet wird.
2.3 Feldversuche 
Field investigation
Da der Cone-Faktor das Ergebnis der undrainierten 
Scherfestigkeit maßgebend beeinflusst, wurden Vali-
dierungsversuche an zwei Orten im Tagebau durchge-
führt. Die Orte werden mit O3 und O4 bezeichnet. Wer-
den beide Orte für die Auswertung zusammengezogen, 
wird dies als O34 bezeichnet. Die Tabelle 1  fasst die Zeit-
differenzen zwischen der Sondierung sowie der Verkip-
pung und der Gewinnung des Bohrkerns zusammen. 
Es wird deutlich, dass die Bohrkerne erst vier Wochen 
nach den Drucksondierungen durchgeführt wurden. 
Um die Daten dennoch vergleichen zu können, muss 
davon ausgegangen werden, dass keine nennenswer-
ten Veränderungen in dieser Zeit stattgefunden haben. 
[d] Verkippung CPT Bohrkern
CPT 68 – 28
Bohrkern 96 28 –
3 Untersuchungen an den Bohrkernen 
Investigations on borings
An jedem Ort wurde ein Bohrkern mittels Rammkern-
sondierung bis zu einer Tiefe von 30 m gewonnen. In 
die Rammkernhülse wurden 1 m lange PE-Rohre, nach-
folgend als Liner bezeichnet, mit 10,3 cm Innendurch-
messer eingebaut und mittels Fallbär in den Boden ge-
rammt. Nach der Förderung der Liner, wurden diese mit 
Kappen verschlossen und in das Labor der TU Dresden 
geliefert.
3.1 Laborversuche 
Laboratory tests
Im Labor wurden die Liner geöffnet und diverse Kenn-
werte wie z. B. der Wassergehalt und die Dichte (mit 
kleinen Ausstechzylindern, Durchmesser 38 mm) be-
stimmt. Alle 2 m wurde zudem mind. an einem Material 
die Klassifikation durchgeführt. Für die Validierung wur-
de mindestens pro Meter ein UU-Triaxialversuch nach 
DIN 18137-2 (2011) durchgeführt. Hierzu wurden mit Aus-
stechzylindern (d = 38 mm, h = 76 mm) Proben in ver-
tikaler Ausrichtung ausgestochen. Die Proben wurden 
mit einem Seitendruck in Höhe der Vertikalspannung 
der Entnahmetiefe abgeschert. Es wurden allerdings 
Tabelle 1: Zeitdifferenz zwischen der Verkippung, den 
Sondierungen und der Bohrkerngewinnung
Table 1: Time period of deposition, cone penetration 
testing and drilling of the borings
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nur Einzelversuche und nur selten (wie sonst üblich) 
drei Teilversuche pro Tiefe durchgeführt.
Anhand der Bohrungen und der CPT-Ergebnisse wur-
den auch die Bereichsgrenzen festgelegt: Die Bilder 5 
und 6 zeigen die Bereiche des nassen Feinkorns mit 
rot hinterlegter Farbe. Es ist zu erkennen, dass die 
Bereichsmächtigkeit an den zwei Orten zwischen ca. 
8,8 m (O3) und 4,6 m (O4) schwankt. Der darüber lie-
gende  Bereich ist mit brauner Hintergrundfarbe (tro-
ckenes Feinkorn) dargestellt. Der weiße Bereich dazwi-
schen ist ein Übergangsbereich, in welchem Material 
der jeweils angrenzenden Schichten gefunden wurde. 
Die untere Begrenzung gibt die untersuchte Endteufe 
mit 30 m unter Geländeoberkante.
3.2 Ausgewählte Ergebnisse 
Selected Results
Für die beiden Bohrkerne und den hier betrachteten 
Bereich wurden insgesamt sieben Klassifikationen 
nach DIN 18196 (2011) durchgeführt, wobei vier Proben 
mittelplastische und drei Proben leicht plastische Tone 
ergaben. Aus mehreren vorherigen Projekten (u. a. 
Herle, 2010) ist bekannt, dass das nasse Feinkorn aus 
Ton-Schluff-Gemischen mit niedrigen Plastizitätszahlen 
besteht, was hier bestätigt werden konnte. Diese Bö-
den sind aufgrund ihrer engen Plastizitätsbereiche sehr 
wasserempfindlich (sie verändern ihre Konsistenz auch 
bei kleinen Wassergehaltsänderungen) und liegen bei 
der Verkippung im Tagebau meist in flüssiger bis wei-
cher Konsistenz vor.
Die Tabelle 2 zeigt Eigenschaften und Zustände der 
Böden als Mittelwerte von untersuchten Proben der 
Bohrungen am Ort O3 und O4 sowie als Mittelwert und 
Standardabweichung beider Orte (O34). Es wurde da-
bei angenommen, dass alle Parameter normalverteilt 
im Feld auftreten. Aus einem Vergleich der Mittelwerte, 
getrennt für beide Orte (siehe Tabelle 2, Spalte 2 und 
3), zeigt sich, dass bei beiden Bohrkernen ähnliches 
Material angetroffen wurde. Das Material am Ort O3 
hat gegenüber dem Ort O4 einen geringeren Glühver-
lust und daher auch Plastizitätsbereich. Auch die Was-
sergehalte am Ort O3 sind kleiner und es ergibt sich 
eine geringere Konsistenzzahl. Die Konsistenzen an 
beiden Orten lagen für den Zeitpunkt der Probenahme 
zwischen weich und steif. 
Die undrainierte Scherfestigkeit wurde an insgesamt 15 
Proben bestimmt (O34). Es ist bekannt, dass die Scher-
festigkeit log-normalverteilt ist (Herle, 2010), weshalb 
diese Verteilung auch für die Auswertung verwendet 
wurde. Das Bild 4 zeigt ein Balkendiagramm und die 
approximierte Log-Normalverteilung beispielhaft für die 
zusammengefassten Orte O34. Die Statistik wurde mit 
den Einzelwerten durchgeführt, d. h. dass jeder durch-
geführte UU-Versuch in die Statistik eingeht. Alternativ 
hätten die Mittelwerte aus allen cu-Werten einer Tiefe 
(siehe z. B. Bild 6, 25,4 m) verwendet werden können. 
Tabelle 2: Zusammenfassung der Mittelwerte μ der 
Parameter der Orte O3, O4 und O34, sowie 
die Standardabweichung σ beider Orte O34 (in 
Klammern wird die Probenanzahl angegeben)
Table 2: Summary of arithmetic means μ of the parame-
ters of the locations O3, O4 and O34 and the 
standard deviation σ of both locations O34 (in 
brackets the number of samples)
Bild 4:  Verteilung der undrainierten Scherfestigkeit:  
Histogramm und Log-Normalverteilung zusam-
mengefasst für beide Orte O34 (Einzelwerte)
Figure 4: Distribution of undrained shear strength:  
histogram and log-normal distribution at location 
O34 (single values)
Parameter µ σ
O3 O4 O34 O34
Wassergehalt
[%]
20,4
(72)
25,4
(39)
22,2
(111)
4,6
(111)
Glühverlust
[%]
3,9
(5)
5,9
(5)
4,9
(10)
1,4
(10)
Feuchtdichte
[g/cm³]
1,965
(37)
1,943
(21)
1,957
(58)
0,09
(58)
Plastizitäts-
zahl  [%]
15,4
(4)
23,8
(3)
19,0
(7)
4,9
(7)
Konsistenz-
zahl  [–]
0,57
(4)
0,90
(3)
0,71
(7)
0,19
(7)
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Die statistischen Kennwerte der Log-Normal-Vertei-
lungen der Orte O3, O4 und O34 sind in der Tabelle 3 
aufgezeigt. Es wird deutlich, dass die cu-Werte an bei-
den Orten (analog der Konsistenzen) unterschiedlich 
sind. Diese Streuungen sind für den Tagebaubetrieb 
nicht ungewöhnlich, es sind beide Bereiche der Orte 
3 und 4 der nassen Materialklasse zugeordnet, sodass 
diese hier auch zusammen ausgewertet werden. Eine 
genauere Einteilung der Materialklassen wäre für den 
Tagebaubetreib aufgrund der großen Mengen an Bo-
dentransport nicht realisierbar.
Die Bilder 5 und 6 zeigen, dass die Eigenschaften des 
Materials an einem Ort durchaus homogen sein kön-
nen. So wird die undrainierte Scherfestigkeit beider 
Bohrkerne von 19 m bis 30 m unter Geländeoberkante 
dargestellt. Ein Punkt stellt jeweils einen Einzelversuch 
dar. Wurden mehrere Versuche in gleicher Tiefe durch-
geführt, so ist dies an dem Fehlerbalken zu erkennen, 
welcher jeweils den Mittelpunkt und den größten und 
kleinsten gemessenen Wert darstellt. Zudem ist in den 
Bildern 5 und 6 gut der Unterschied zur darüber liegen-
den (in braun dargestellten) Schicht, welche deutlich 
höhere Scherfestigkeiten aufweist, erkennbar.
Bild 5:  Undrainierte Scherfestigkeit aus UU-Triaxial-
versuchen am Ort O3 (roter Bereich: nasses 
Feinkorn, brauner Bereich: trockenes Feinkorn)
Figure 5: Undrained shear strength from UU triaxial tests 
at location O3 (red: wet fine grain, brown: dry fine 
grain)
Tabelle 3: Mittel-, Median- und Modalwert der undrai-
nierten Scherfestigkeit für die Orte (Einzelwerte)
Table 3: Mean, median and mode of the undrained 
shear strength for the locations (single values)
Bild 6:  Undrainierte Scherfestigkeit aus UU-Triaxial- 
versuchen am Ort O4 (roter Bereich: nasses  
Feinkorn, brauner Bereich: trockenes Feinkorn)
Figure 6: Undrained shear strength from UU triaxial tests 
at location O4 O3 (red: wet fine grain, brown: dry 
fine grain)
O3 O4 O34
Proben 8 7 15
Mittel [kPa] 17,6 52,0 33,7
Median 
[kPa]
17,3 50,2 29,0
Modal [kPa] 16,6 46,7 21,5
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4 Auswertung des Cone-Faktors 
Determination of the cone factor
Die im Abschnitt 3.1 festgelegten Bereiche des nassen 
Feinkorns wurden auch für die Auswertung der Druck-
sondierungen verwendet. So werden nachfolgend nur 
Daten aus diesem Bereich berücksichtigt.
In diesem Abschnitt wird der Cone-Faktor nach For-
mel  4 ausgewertet. Es werden unterschiedliche Aus-
wertungen und damit zusammenhängende Annahmen 
durchgeführt. Zunächst wird eine Auswertung mit Tie-
fenbezug vorgestellt (siehe Abschnitt 4.1). D. h. die Er-
gebnisse des Netto-Spitzenwiderstandes und der un-
drainierten Scherfestigkeit aus dem Labor werden je 
nach ihrer Tiefenlage zusammengeführt und daraus ein 
Nk-Faktor ausgewertet. Abschließend kann eine Statis-
tik über alle Nk-Faktoren durchgeführt werden.
Alternativ kann die Tiefe ausgeblendet (ohne Tiefenbe-
zug) und zunächst alle Ergebnisse des kompletten Be-
reichs zusammengefasst werden (vgl. Abschnitt 4.2). Die 
Zusammenfassung ist dabei nur mit statistischen Aus-
wertungen möglich. Es ist bekannt (Kammer Mortensen 
et al., 1991), dass neben der undrainierten Scherfestigkeit 
auch der Netto-Spitzenwiderstand einer logarithmischen 
Normalverteilung folgt. Somit können dann die Nk-Fakto-
ren über die verteilungsbeschreibenden Parameter (z. B. 
den hier gewählten Medianwert) ausgewertet werden. 
Neben den beiden benannten Auswertungsmethoden 
des Tiefenbezugs, wird zudem die Auswertung für die
 • je drei CPTs an einem Ort,
 • alle drei zusammengefassten CPTs an einem Ort 
 • und für alle sechs zusammengefassten CPTs beider 
Orte 
aufgezeigt. Zudem kommen die drei Auswertungen zur 
Bestimmung der Bodentypen nach Abschnitt 2.1 zum 
Einsatz. 
4.1 Zuordnung mit Tiefenbezug
Depth-dependent approach
Bei der Auswertung mit Tiefenbezug, wird zunächst die 
undrainierte Scherfestigkeit aus der Tiefe des Bohrker-
nes festgelegt. Die Bestimmung innerhalb des Bohr-
kernes (Liners) stellt dabei keine Herausforderung dar, 
allerdings ist es bei der Gewinnung der Bohrkerne im 
Feld unmöglich, die Kerne aus exakt jedem Meter (ohne 
Verlust) zu gewinnen und demzufolge zuzuordnen. Dies 
bedeutet für diese Auswertung, dass die Tiefe der ge-
wonnen Probe im Bohrkern nicht präzise ist. Zudem wird 
der Netto-Spitzenwiderstand der Drucksondierungen für 
jede Probe bestimmt, dafür wird zunächst der nächstge-
legenste Punkt der Drucksondierung zur Mitte der Probe 
des Triaxialversuches gesucht. Da die Proben eine Höhe 
von 76 mm aufweisen, wurden für die zwei ober- und 
unterhalb des Mittelpunktes liegenden Messwerte der 
Drucksondierungen (in Summe ca. 10 cm) ausgewählt. 
Aus diesen fünf Messwerten der Sondierung wurde der 
Mittelwert des Netto-Spitzenwiderstandes gebildet. 
Wurden in einer Tiefe mehrere Laborversuche 
durchgeführt, so wurde für diese Tiefe jedes Einzel-
laborergebnis der undrainierten Scherfestigkeit mit 
dem (immer gleichen) Netto-Spitzenwiderstand der 
Drucksondierung(-en) der gleichen Tiefe verglichen 
und für diese Auswertung verwendet. Da an jedem Ort 
(O3 oder O4) drei Sondierungen und ein Bohrkern aus-
geführt wurden, wird zudem jedes Laborergebnis drei-
mal verwendet, um für jede Sondierung einen Nk-Wert 
zu berechnen.
Aus den sieben bzw. acht Laborversuchen (für den Ort 
O4 bzw. O3) und den drei CPTs pro Ort ergeben sich 
so 45 Cone-Faktoren, welche zwischen -5,6 und 1.249,1 
streuen. In weiteren Schritten müssen nun die „Ausrei-
ßer“ herausgefiltert werden, um für das bestehende Ma-
terial einen Cone-Faktor zu finden. Daher wurden künst-
liche Klassenbereiche der Cone-Faktoren gewählt und 
die Faktoren einsortiert. Die gewählten Klassen und die 
noch in der Klasse verbleibenden Cone-Faktoren wer-
den in Bild 7 für alle verfügbaren Daten (Ort O34) dar-
gestellt. Es wird deutlich, dass in der ersten möglichen 
Klasse (Cone-Faktor von 0 bis 50) nur noch 24 Faktoren 
übrig bleiben und die Anzahl der Faktoren bis zur kleins-
ten Klasse (4-12) auf nur noch sieben reduziert werden.
Mit dem Herabsetzten der oberen Klassengrenze verklei-
nert sich auch der Mittelwert und der Medianwert. Im Bild 
8 ist die Entwicklung der Medianwerte (log. Ordinate!) mit 
abnehmender Klassengröße für alle zur Verfügung ste-
henden Daten (Ort O34) dargestellt. Die Klassen mit einer 
Untergrenze der Cone-Faktoren gleich 0 wurden in blau, 
die mit einer Untergrenze von 4 in rot gekennzeichnet.
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Sieht man von den unrealistischen Werten einmal ab, 
wird der Medianwert von 12,3 (Klasse 0 bis 50) auf 4,3 
(0 bis 12) reduziert. So erhält man je nach Klassenwahl 
aus den Drucksondierungen undrainierte Scherfestig-
keiten, die sich bis zum Dreifachen unterscheiden. Die 
Wahl des Nk-Faktors ist also sehr stark von der Klassen-
auswahl abhängig. Auch eine Betrachtung (siehe Bild 9) 
der einzelnen Orte ergibt das gleiche Bild. Dargestellt 
werden die Medianwerte der Cone-Faktoren (logarith-
misch!) über die Anzahl der zur Verfügung stehenden 
Faktoren. Es ist zu erkennen, dass je nach Sondierung 
unterschiedlich viele Punkte dargestellt werden. Der 
Grund hierfür ist die festgelegte Mindestanzahl von 
drei Faktoren unter der keine Statistik mehr durch-
geführt wurde. Als Referenz für die Anzahl (Abszisse) 
dient für jeden Punkt (CPT) die zur Verfügung stehen-
de Anzahl von Nk-Werten (z. B. bei allen Einzel-CPTs 
am Ort O3: Acht Faktoren, vgl. auch Tabelle 3). Wer-
den alle Faktoren zusammen betrachtet (siehe Anzahl 
bei 100 %) so wird deutlich, dass die Sondierungen am 
Ort 3 sehr hohe Faktoren (von 95,8 bis 215,7) und die 
CPTs am Ort 4 deutlich niedrigere Nk-Werte (von 23,6 
bis 31,1) ergeben.
Bei der Auswertung am Ort 3 wurde festgestellt, dass 
der Netto-Spitzenwiderstand sehr hoch war. Bei der 
Auswertung der Bodentypen ergab sich im unteren 
Bereich ein Sand und nur im oberen Bereich ein sehr 
weicher Boden. Ein weiteres Problem dieser Auswer-
tung ist die sehr geringe Datenbasis, welche durch das 
Aussortieren von Daten noch deutlich verkleinert wird, 
daher wird im nächsten Abschnitt eine alternative Aus-
wertung vorgestellt.
Bild 8:  Entwicklung des Medianwertes des Cone-Faktors 
in Abhängigkeit der Bereichsgröße des Cone-
Faktors (alle Werte, nur Ort O34)
Figure 8: Median of the cone factor depending on the  
chosen cone factor intervals (all values, location 
O34 only)
Bild 9:  Entwicklung des Medianwertes des Cone-Faktors 
in Abhängigkeit der Bereichegröße des Cone-
Faktors (Faktorenanzahl); alle Werte und Orte
Figure 9: Median of the cone factor depending on the  
chosen cone factor intervals (number of factors); 
all values and locations
Bild 7:  Faktorenanzahl über die Auswahl des  
Klassenbereiches des Cone-Faktors (O34)
Figure 7: Number of samples for different cone factor  
intervals (O34)
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4.2 Zuordnung ohne Tiefenbezug 
Depth-independent approach
In diesem Abschnitt werden die Cone-Faktoren über 
die Parameter der Log-Normalverteilungen (z. B. den 
Medianwert des Netto-Spitzenwiderstandes und der 
undrainierten Scherfestigkeit) bestimmt. Für die un-
drainierte Scherfestigkeit der Laborversuche werden 
die Werte nach Tabelle 3 verwendet. Da in den ver-
kippten Böden mit größeren Sandeinschlüssen (bzw. 
grobkörnigerem Material) zu rechnen ist oder auch 
einige Bereiche komplett aus Sand bestehen (vgl. vor-
heriger Abschnitt), wurden die Einzelwerte der Netto-
Spitzenwiderstände immer im Zusammenhang mit ei-
ner Bodentyp-Zuordnung (vgl. Abschnitt 2.1) gewählt. 
D. h. dass jeder verfügbare Datenpunkt innerhalb des 
zu untersuchenden Bereiches der Sondierung in Bezug 
auf den Bodentyp ausgewertet wurde. Die Auswertung 
erfolgte dabei für die drei in Abschnitt 2.1 vorgestellten 
Verfahren. Schlussendlich wurden nur Punkte (Netto-
Spitzenwiderstände), deren Bodentyp als feinkörnig 
bestimmt wurde, verwendet. Die Bodentypen wurden 
zudem mit einem Glättungsalgorithmus über größere 
Abschnitte vergleichmäßigt, welche nachfolgend als 
Schichten bezeichnet werden.
Bild 10 zeigt den Netto-Spitzenwiderstand aller CPTs 
unter der Verwendung der Bodentyp-Zuordnung 
DIN 4094. Es wurden alle Punkte, welche in den Berei-
chen 1 bis 3 (alles Feinkorn) liegen, verwendet. Es zeigt 
sich, dass eine Log-Normalverteilung zutreffend ist.
4.2.1 Einfluss der Lage der CPTs
Influence of the location of the CPTs
Analog zum Abschnitt 4.1 sollen zunächst die zwei Orte 
bzw. die sechs durchgeführten Drucksondierungen 
betrachtet werden. Das Bild 11 stellt die Medianwerte 
der Cone-Faktoren über die einzelnen Auswertungen 
dar. Die vier Kurven stellen jeweils eine Bodentyp-Zu-
ordnung dar. Weiteres zu den Bodentypen kann dem 
Abschnitt 4.2.2 entnommen werden. Wird nur der Ver-
lauf einer Kurve betrachtet, so ergeben sich für die Ein-
zelsondierungen (CPT3-N bis CPT4-SW) aller Boden-
typ-Zuordnungen große Schwankungen; dies deutet 
daraufhin, dass die Bodentypen während der Sondie-
rungen (obwohl der Abstand nur wenige Meter beträgt) 
stark variieren. Bei einigen Auswertungen lassen sich 
innerhalb eines Ortes starke Schwankungen feststellen, 
welche nur von den Netto-Spitzenwiderständen hervor-
gerufen werden, da die undrainierten Scherfestigkeiten 
für einen Ort konstant sind. Werden die je drei Druck-
sondierungen an den beiden Orten (CPT3-NSOSW und 
CPT4-NSOSW) oder alle Ergebnisse zusammengefasst 
(CPT34-NSOSW), so gleichen sich die Werte an, da ein-
zelne Ausreißer an Bedeutung verlieren (siehe rote und 
blaue Kurve).
Bild 10:  Log-Normalverteilung für den Netto-Spitzenwider-
stand (Ort: O34, Originaldaten, DIN 4094 [1+2+3])
Figure 10: Log-normal distribution of net cone resistance 
(location: O34, DIN 4094 [1+2+3])
Bild 11:  Medianwertes des Cone-Faktors für alle Orte und 
zusammengefassten Orte (Originaldaten: 0,02 m)
Figure 11: Median of the cone factors for all locations and 
summarized locations (original data: 0.02 m)
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4.2.2 Einfluss der Methode für die  
Auswertung des Bodentyps
Influence of the approach for the 
determination of soil type
Im Bild 11 wird deutlich, dass für alle drei Bodentyp-
Zuordnungen unterschiedliche Ergebnisse erzielt wer-
den. Wird die DIN 4094 mit der Robertson 1986 Aus-
wertung verglichen, so zeigen sich bis auf den Ort O3 
geringe Unterschiede, was aufgrund des ähnlichen 
Aufbaus der Auswertungen (siehe Auswertungsdia-
gramme) nicht sehr überraschend ist. Die Unterscheide 
am Ort O3 kommen von einigen Punkten, welche in der 
DIN-Auswertung nicht erfasst werden, da sie unterhalb 
der zuordenbaren Bereiche [0] liegen (breiige bis flüs-
sige Böden). Diese Punkte sind im Bild 1 gut zu erken-
nen. Die fehlenden niedrigen Netto-Spitzenwiderstän-
de erhöhen somit auch den Cone-Faktor. Am Ort O4 
kommen diese niedrigen Konsistenzen nicht vor und 
es sind beide Auswertungen nahezu gleich.
Ein Vergleich der DIN bzw. 1986er Auswertung und 
der 1990er Auswertung zeigt ein ähnliches Bild. Auch 
hier liegen die drei Kurven am Ort O4 wieder näher 
als am Ort O3 zusammen. Die Gründe hierfür sind die 
Normierung des Spitzendruckes mit der Vertikalspan-
nung (vgl. Formel 2) und die Tatsache, dass das Dia-
gramm erst normierte Spitzenwiderstände von größer 
als 1,0 erfasst. Somit fallen alle niedrigen Netto-Spit-
zenwiderstände, welche kleiner als die Vertikalspan-
nung sind, heraus. Dies bedeutet beispielhaft für eine 
Tiefe von 25  m und eine Wichte von 20 kN/m³, dass 
der Netto-Spitzenwiderstand größer als 500 kPa und 
somit der Spitzendruck über 1 MPa liegen muss, damit 
dieser Punkt im Diagramm dargestellt wird. Die schwar-
ze Kurve in Bild 11 fast alle außerhalb des Diagramms 
[-1] liegenden niedrigen Netto-Spitzenwiderstände 
zusammen. Im Diagramm ist nicht zu sehen, dass 145 
Punkte (Netto-Spitzenwiderstände für die Originaldaten 
0,02 m) im Bereich des Bodentypes 2 und 749 Punkte 
außerhalb des Diagrammes [-1] für den Ort O3 (CPT3-
NSOSW) liegen. Im Vergleich dazu sind am Ort O4 
(CPT4-NSOSW) 44 Punkte außerhalb des Diagrammes 
[-1] und 293 sind dem Bodentyp 2 zugeordnet. Demzu-
folge muss der Medianwert des Cone-Faktors aufgrund 
eines höheren Netto-Spitzenwiderstandes, vor allem in 
weichen Böden, wie im oberen Bereich des Ortes O3 
vorliegend, deutlich steigen. 
Des Weiteren kommt hinzu, dass die Böden noch nicht 
auskonsolidiert sind und so die effektive Vertikalspan-
nung, welche hier für die Berechnung mit der totalen 
gleich gesetzt wurde, zu hoch angesetzt wurde. Dies 
wiederum hat zur Folge, dass der normierte Spitzen-
widerstand (nach Formel 2) hier zu niedrig ist und so-
mit für die Auswertung einem im Diagramm zu weit 
unten liegenden Bereich eines Bodentyps zugeordnet 
werden kann, sodass die Bodentypen als zu feinkörnig 
bestimmt werden. Als endgültige Veränderung sind 
dann der Netto-Spitzenwiderstand für die Bodentypen 
und auch der Medianwert der Cone-Faktoren zu hoch. 
Daher wurde für die Robertson 1990 Auswertung auch 
keine Kombination aus mehreren Bodentypen verwen-
det, da schon der Medianwert des Cone-Faktors des 
Bodentyps 3 (Ton bis schluffiger Ton) erheblich höhere 
Werte ergibt (85,3 für Originaldaten 0,02 m und alle Er-
gebnisse CPT34-NSOSW).
4.2.3 Einfluss der Datenglättung
Influence of the smoothing of the data
Es werden zunächst die Originaldaten, welche ca. alle 
2 cm aufgenommen wurden (der genaue vertikale Ab-
stand ist geringer, da die Sonden eine Neigung haben) 
untersucht. Dies bedeutet, dass der Schwerpunkt (Mit-
te der Reibungshülse) der gemessenen Mantelreibung 
ca. 12,6 cm (bei einer hier verwendeten 15 cm² Sonde) 
oberhalb der Konusspitze liegt. Die Daten der Spitzen-
widerstände und die Mantelreibung werden aber zum 
selben Zeitpunkt aufgezeichnet; dies bedeutet, dass 
beide Größen in unterschiedlichen Tiefen gemessen 
werden. Dadurch und durch die Länge der Reibungshül-
se von 16,4 cm werden die Daten bereits vorher schon 
etwas verschmiert, sodass dünne Bereiche im Zentime-
ter Bereich nicht mehr messbar sind. Zudem zeigt auch 
der Spitzenwiderstand bereits deutlich oberhalb des 
Eindringens in einen neuen Bereich mit veränderten Ei-
genschaften, eine Veränderung (Teh et al., 2006). 
Daher lag es nahe, die Daten einer weiteren Glättung 
zu unterziehen. Wobei nicht die Spitzenwiderstände 
oder Mantelreibungen direkt geglättet wurden, son-
dern die Glättung über die Bodentypen erfolgte; die 
originalen Messdaten bleiben daher unberührt. Dabei 
wird eine Distanz vorgegeben, welche nachfolgend 
als Schichthöhe bezeichnet wird. Als Schichthöhen 
wurden dabei 0,04 m, 0,1 m, 0,25 m, 0,5 m und 1,0 m 
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gewählt. Der Algorithmus beginnt mit dem ersten zu 
bestimmenden Bodentyp (ca. 0,1 m unter Geländeober-
kante). Ausgehend von diesem wird der nächste grö-
ßere als die Schichthöhe liegende Abschnitt mit gleich 
bleibenden Bodentypen gesucht und dann eine neue 
Schicht begonnen. Dieser vergleichsweise einfache 
Algorithmus erlaubte bei einer Vielzahl von Druckson-
dierungsinterpretationen sehr gute Ergebnisse. Die 
hier als Schichthöhe bezeichnete Distanz ist, genau 
genommen, die minimale Mächtigkeit einer Schicht 
gleichen Bodentyps. 
In Bild 12 wird der Einfluss der Schichthöhe für alle Daten 
(O34, CPT34-NSOSW) auf den Medianwert des Cone-
Faktors dargestellt. Der Cone-Faktor wird im Vergleich 
zur Auswahl des Auswerteverfahrens des Bodentyps 
weniger von der Glättung beeinflusst. Die zusammen-
gefassten Daten (Bild 12) zeigen mit einer maximalen 
Cone-Faktor-Differenz von 4,1 (0,5 m: 13,3 und 1,0 m: 
9,2) bei der DIN-Auswertung (rote Kurve) ein Ergebnis 
mit geringen Streuungen. 
Die größten Streuungen sind bei der Auswertung der 
CPT3-SO (Bild 13) zu verzeichnen. Hier schwanken vor 
allem die Median-Cone-Faktoren der DIN (rote Kurve) 
von 6,7 (1,0 m) bis 28,3 (Originaldaten, 0,02 m). Der 
Grund hierfür ist im Bild 1 zu erkennen: Zum einen gibt 
es in diesem Bereich einige Abschnitte mit grobkör-
nigen Böden (welche nachfolgend nicht verwendet 
werden) und zum anderen liegen weiche Böden vor, 
welche größtenteils am Rand zum nicht zuordenbaren 
Bereich [0] liegen. Je nach Schichthöhe (Glättung) wer-
den nun einige außerhalb des Diagrammes liegende 
Punkte gerade noch oder gerade nicht berücksichtigt, 
sodass starke Streuungen entstehen. 
Der Bodentyp 2 (Bild 13, grüne Kurve) bei der 1990er 
Auswertung zeigt sehr hohe Medianwerte und ab einer 
minimalen Schichthöhe von 0,5 m werden keine Daten 
mehr dem Bodentyp 2 zugeordnet.
Auffällig geringe Streuungen für alle Orte bzw. CPTs lie-
gen für diesen Bereich des nassen Feinkorns immer bei 
der 1986er Auswertung vor. 
5 Zusammenfassung 
Conclusions
In diesem Artikel wurden zwei Auswertungsmethoden 
zur Validierung des Cone-Faktors vorgestellt. Dieser 
kann für die Bestimmung der undrainierten Scher-
festigkeit aus Drucksondierungen verwendet werden. 
Durchgeführt wurde die Validierung an zwei Bohrungen 
(ungestörte Proben für UU-Triaxialversuche) mit je drei 
nahe gelegenen Drucksondierungen für einen Tiefen-
abschnitt mit breiigen bis weichen und leicht bis mittel-
plastischen Tonen. Der Boden lag nicht auskonsolidiert 
und aufgrund des Verkippungsprozesses im Tagebau 
inhomogen (Ton-Schluff-Gemisch mit Sandeinlagerun-
gen) vor.
In der ersten Auswertungsmethode erfolgte eine Zu-
ordnung der Laborergebnisse (UU-Triaxialversuche) 
Bild 12:  Medianwerte des Cone-Faktors für verschiedene 
Schichthöhen (Glättungen) für O34
Figure 12: Median of the cone factors for different smoothing 
at location O34
Bild 13:  Medianwertes des Cone-Faktors für verschiedene 
Schichthöhen (Glättungen) für O3 (CPT3-SO)
Figure 13: Median of the cone factors for different 
smoothing at location O3 (CPT3-SO)
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und der Netto-Spitzenwiderstände je nach Tiefenlage. 
Für die Auswertung ist eine Aussortierung der Daten 
notwendig, um unrealistische (z. B. negative Cone-Fak-
toren) zu entfernen. Jedoch konnte kein geeigneter 
Klassenbereich identifiziert werden, welcher als „richti-
ger“ Cone-Faktorenbereich festgelegt werden konnte. 
So ergaben sich letztendlich die Cone-Faktoren von 4 
bis 12 ( je nach Klassenwahl). 
Für die zweite Auswertungsmethode wurden alle ver-
fügbaren Daten (undrainierten Scherfestigkeiten aus 
den Laborversuchen und Netto-Spitzenwiderstände 
von den CPTs) statistisch mit Log-Normalverteilungen 
ausgewertet. Die Tiefenlage der einzelnen Punkte ist 
daher nicht berücksichtigt worden. Zudem wurden nur 
Netto-Spitzenwiderstände verwendet, wenn für diese 
Punkte auch ein feinkörniger Bodentyp bestimmt wur-
de. Für die Bestimmung der Bodentypen wurden drei 
Auswertungen verwendet: DIN 4094-1 2006, Robert-
son et al. (1986) und Robertson (1990). Zudem wurde 
der Einfluss eines Glättungsalgorithmus untersucht. Es 
erfolgte eine Betrachtung der Einzelsondierungen bzw. 
wurden Sondierungen ortsweise oder alle zusammen 
betrachtet.  
Als Ergebnis dieser Betrachtung kann festgestellt wer-
den (die Ergebnisse beziehen sich auf die hier vorge-
stellten Untersuchungen und haben daher nicht in allen 
Fällen Allgemeingültigkeit!):
 • Die Robertson-1990-Auswertung ist für weiche Bö-
den ungeeignet und eignet sich daher nicht für den 
vorliegenden weichen Kippenboden.
 • Gleiches gilt für die DIN-4094-Auswertung, auch sie 
ist für weiche Böden ungeeignet.
 • Die besten Ergebnisse zeigte die Auswertung von 
Robertson 1986.
 • Für eine robuste Auswertung (Robertson 1986) hat 
die verwendete Datenglättung einen sehr geringen 
Einfluss. Sie bringt aber die Sicherheit, Sandlagen 
aus dem Verfahren auszuschließen.
 • Für die Robertson-1986-Auswertung ergab sich für 
die drei Sondierungen des Ortes O3 (überwiegend 
leicht plastische Tone, niedriger Labor-cu-Median-
wert: 17 kPa) zudem ein niedrigerer Median-Cone-
Faktor von 5 als für die Sondierungen des Ortes O4 
(überwiegend mittelplastische Tone, mittlerer Labor-
cu-Medianwert: 50 kPa) mit 10. Dies wiederum deckt 
sich mit früheren Untersuchungen (Aas et al., 1986), 
in der an Tonen aus der Nordsee und Norwegen 
festgestellt wurde, dass mit zunehmender Plastizi-
tätszahl der Cone-Faktor ansteigt.
Bei (inhomogenen) Kippenböden sollte die Validie-
rung von empirischen Faktoren aus einem Vergleich 
von Laborergebnissen und einer Drucksondiergröße 
nicht über eine Auswertung mit Tiefenbezug erfolgen, 
da sich die Böden innerhalb kurzer Distanzen deutlich 
verändern können. Es empfiehlt sich daher aufwendi-
gere statistische Auswertungen über gesamte Bereiche 
durchzuführen und dann aus den Verteilungen die für 
die Auswertung des empirischen Faktors notwendigen 
Größen zu bestimmen. 
Letztendlich kann festgestellt werden, dass trotz schwie-
riger Bedingungen (Inhomogenität und nicht gewach-
sener Boden) die Drucksondierungen zur Abschätzung 
der undrainierten Scherfestigkeit ein geeignetes Mittel 
zur Erkundung sind, da die Daten wiederholbar und zu-
verlässig sind. Zudem ergeben die Drucksondierungen 
ein kontinuierliches Bild, was bei vielen anderen Unter-
suchungsmethoden, so z. B. bei der Flügelsonde, bei 
Pressiometer- oder Laborversuchen (UU-Triaxialversu-
chen) nicht der Fall ist.
In weiteren Untersuchungen werden aktuell die Bo-
dentypen aus den CPTs mit den Bodenansprachen der 
Bohrkerne verglichen, um das hier als tiefenunabhängi-
ge bezeichnete Verfahren mit verbesserter Genauigkeit 
einsetzen zu können. Zudem wird an semi-empirischen 
Verfahren gearbeitet (Uhlig und Herle, 2015), mit den 
zukünftig verbesserte Auswertungen der Porenzahl 
und daraus ableitbar die undrainierte Scherfestigkeit, 
möglich sind.
6 Danksagung
Acknowlegdements
Die Autoren möchten sich bei der RWE Power AG für 
die Zusammenarbeit und für die Erlaubnis zur Veröf-
fentlichung der Daten bedanken. Ein besonderer Dank 
gilt dabei Herrn Dr. Karcher für die vielen fruchtbaren 
Diskussionen.
141BAWMitteilungen Nr. 99 2016
Uhlig/Herle: Auswertung von Drucksondierungen in Kippenböden
7 Literatur
References
Aas, G.; Lacasse, S.; Lunne, T.; Madshus, C. (1986): Use 
of in situ tests for foundation design on clay. Procee-
dings of the „In Situ ‘86“, ASCE Specialty Conference, 
Blacksburg, S. 1-30.
DIN EN ISO 22476-1 (2013): Geotechnische Erkundung 
und Untersuchung – Felduntersuchungen – Druckson-
dierungen mit elektrischen Messwertaufnehmern und 
Messeinrichtungen für den Porenwasserdruck, Deut-
sches Institut für Normung e.V.
DIN 4094-1; (2002): Felduntersuchungen – Druckson-
dierungen, Deutsches Institut für Normung e.V.
DIN 18137-2 (2011): Baugrund, Untersuchung von Bo-
denproben – Bestimmung der Scherfestigkeit – Triaxi-
alversuch, Deutsches Institut für Normung e.V.
DIN 18196 (2011): Erd- und Grundbau – Bodenklassifika-
tionen für bautechnische Zwecke, Deutsches Institut für 
Normung e.V.
Herle, I.; Mašín, D.; Kostkanová, V.; Dahmen, D.; Karcher, 
C. (2010): Experimentelle Untersuchung und theore-
tische Betrachtung von weichen Kippenmischböden. 
31. Baugrundtagung, S. 65-70.
Kammer Mortensen, J.; Hansen, G.; Sørensen, B. (1991): 
Correlation of CPT and Field Vane Tests for Clay Tills. 
Danish Geotechnical Society.
Knight, P. C.; Muir Wood, A. (2015): Scientific selecton 
of cone penetration test Nk correlation factors. Procee-
dings of the XVI ECSMGE, S. 3681-3686.
Larsen, M.; Hvilsom, E.; Krogsbøll, A. (2015): A parame-
ter study of CPTs in Palaeogene clay. Proceedings of 
the XVI ECSMGE, S. 3687-3692.
Lunne, T.; Robertson, P. K.; Powell, J. J. M. (1997): Cone 
Penetration Testing in Geotechnical Practice. Taylor & 
Francis Verlag, New York.
Robertson, P. K.; Campanella, R. G.; Gillespie, D.; Greig, J. 
(1986): Use of Piezometer Cone Data. Proceedings of 
the „In Situ ‘86“, ASCE Specialty Conference, Blacks-
burg., S. 1263-1280.
Robertson, P. K. (1990): Soil classification using the 
cone penetration test. Canadian Geotechnical Jour-
nal, Nr. 27, S. 151-158.
Teh, K. L.; Leung, C. F.; Chow, Y. K. (2006): Characteri-
zation of layered soil using miniature piezocone. Pro-
ceedings of the 6th ICPMG, S. 151-158.
Uhlig, M.; Herle, I. (2015): Bestimmung der Porenzahl 
aus Drucksondierungen, Tagungsband zur 2. Deut-
schen Bodenmechanik Tagung, S. 85 – 100.
142 BAWMitteilungen Nr. 99 2016
Uhlig/Herle: Auswertung von Drucksondierungen in Kippenböden
143BAWMitteilungen Nr. 99 2016
Auswirkungen von Baumaßnahmen auf die Interaktion von 
Oberflächenwasser und Grundwasser
Effects of Dredging Works on Surface Water – Groundwater 
Interaction Processes
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3 Universtität Potsam 
Durch Baumaßnahmen an Bundeswasserstraßen kön-
nen signifikante Veränderungen der natürlichen Inter-
aktionsprozesse zwischen Oberflächengewässer und 
Grundwasser erzeugen werden. Speziell an Standorten 
von Uferfiltratwasserwerken ist deshalb sowohl ein um-
fangreiches Monitoringprogramm als auch eine genaue 
Prognose der Auswirkungen, bereits vor Baubeginn, 
unbedingt erforderlich. Eine Methode zur Quantifizie-
rung und Prognostizierung solcher baulich bedingter 
Veränderungen stellen numerische Grundwasserströ-
mungs- und Transportmodelle dar. Der Aufbau komple-
xer dreidimensionaler Modelle in hoher Qualität setzt 
jedoch die genaue Kenntnis von Untergrund und geo- 
hydraulischen Prozessen voraus. Aus diesem Grund ist 
in manchen Fällen die vorherige Erstellung von konzep-
tionellen Modellen erforderlich, um die standortspezi-
fischen Charakteristika des Wasser- und Stoffaustau-
sches zu untersuchen. In diesem Beitrag wird an einem 
Beispiel an der Unteren Havel Wasserstraße (UHW) bei 
Potsdam die Erstellung solcher numerischer Konzept-
modelle erläutert und die gewonnenen Erkenntnisse 
diskutiert.
Construction works on waterways can cause significant 
changes in the natural interaction processes between 
surface water and groundwater. Particularly in cases 
where waterworks are located close to surface waters 
both a comprehensive monitoring program and an ac-
curate prediction of the changes are absolutely neces-
sary. Numerical groundwater flow and transport mod-
els are one method of quantifying and predicting such 
changes. However, a detailed knowledge of the sub-
surface and the geohydraulic processes in the model 
domain are required to establish high quality complex 
3D models. For this reason, setting up a preliminary 
numerical model may be required in some cases. This 
paper describes the setup and the results of a prelimi-
nary groundwater model of the area of a waterway in 
Potsdam (Germany).
1 Einführung
Introduction
In der heutigen Zeit findet eine intensive Nutzung und 
Bewirtschaftung aller zugänglichen Wasservorräte statt 
(Schulz-Terfloth, 1987). Die maßgeblichen Einflussgrö-
ßen sind hierbei Be- und Entwässerungsmaßnahmen 
in der Landwirtschaft, industrielle Verwendung des 
Wassers sowie die Trinkwassernutzung. In Deutschland 
wird Trinkwasser zu fast zwei Dritteln aus Grund- und 
Quellwasser gewonnen (BMU, 2008). Der Vorgabe der 
EU-Richtlinie 2006/118/EG, durchgehend eine ausrei-
chend gute Wasserqualität zu garantieren, kann hierbei 
nur durch kontinuierliches Monitoring der Rohwasser-
qualität sowie durch den Schutz und die Überwachung 
des Grundwassers in den jeweiligen Einzugsgebieten 
entsprochen werden. Zur Sicherstellung einer opti-
malen Trinkwasserversorgung ist ein umfangreiches 
Monitoring von Wasserwerksstandorten deshalb un-
umgänglich. Vor allem bei der Nutzung von Uferfiltrat 
zur Trinkwassergewinnung ist die genaue Kenntnis der 
relevanten Prozesse sowie der hydrogeologischen 
Randbedingungen an der Austauschfläche zwischen 
Oberflächenwasser und Grundwasser von großer Be-
deutung, weshalb speziell bei Baumaßnahmen an 
Oberflächengewässern die Veränderungen der grund-
wasserhydraulischen Verhältnisse genau zu beobach-
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ten sind. Nur auf dieser Basis können gegebenenfalls 
rechtzeitig Maßnahmen zur Sicherung der Rohwasser-
qualität ergriffen werden.
Im Rahmen des Verkehrsprojektes Deutsche Einheit 
Nr.  17 wird u. a. der Nedlitzer Durchstich ausgebaut. 
Dieser Streckenabschnitt, der die Verbindung zwischen 
dem Jungfernsee und dem Weißen See herstellt und 
zur Unteren-Havel-Wasserstraße (UHW), gehört, liegt 
im Einzugsgebiet des Wasserwerks Potsdam-Nedlitz, 
im Norden der Stadt Potsdam. Das Wasserwerk Pots-
dam-Nedlitz liegt etwa 200 m südlich vom Kanaldurch-
stich und fördert Uferfiltrat zur Trinkwassergewinnung. 
Bedingt durch ein auf die Förderbrunnen des Wasser-
werks gerichtetes hydraulisches Potenzialgefälle infilt-
riert Oberflächenwasser in den Grundwasserleiter.
Wie groß der Anteil des Oberflächenwassers an der 
Gesamtmenge des geförderten Wassers ist, hängt von 
einer Kombination unterschiedlicher geohydraulischer 
Faktoren ab, beispielsweise der Durchlässigkeitsver-
teilung im Untergrund selbst, oder auch der hydrauli-
schen Durchlässigkeit der Gewässersohle, über die 
die Infiltration des Kanalwassers erfolgt. Aufgrund der 
günstigen geohydraulischen Randbedingungen wurde 
das Ausbauvorhaben durch ein Forschungsvorhaben 
ergänzt. Ziel dieser vertiefenden Untersuchungen war 
u. a. die Verbesserung des Verständnisses der kom-
plexen geologischen, hydrogeologischen und hydro-
logischen Situation im Einzugsgebiet des Wasserwerks 
Potsdam-Nedlitz. Hierbei wurde ein besonderer Fokus 
auf die Interaktion von Oberflächenwasser und Grund-
wasser, im Speziellen die Infiltrationsvorgänge des 
Oberflächenwassers aus dem Nedlitzer Durchstich in 
den Untergrund, gelegt.
Wechselwirkungen zwischen Oberflächenwasser und 
Grundwasser unterliegen häufig einer hohen räumli-
chen und zeitlichen Heterogenität. Zu einer Steigerung 
dieser komplexen Verhältnisse können Uferfiltratwas-
serwerke durch ihre ggf. stark schwankenden Entnah-
meraten beitragen, sodass analytische Lösungsansätze 
hier nicht mehr angewandt werden können (Kühlers, 
2012). In einem solchen Fall ist die Erstellung eines nu-
merischen Modells von großem Nutzen. Der geologi-
sche und hydrogeologische Aufbau des betrachteten 
Untersuchungsgebiets bildet die Grundlage jeden nu-
merischen Modells. Häufig liegen jedoch nur punktuelle 
Informationen, beispielsweise aus Aufschlussbohrun-
gen, vor. Aus diesem Grund ermöglicht nur ein grund-
legendes und umfassendes geologisches Verständnis 
des Bearbeiters einen sinnvollen Aufbau eines hydro-
geologischen Modells (DGG, 2010). Die Kenntnis über 
den lithologischen Aufbau des Untergrunds hilft bei 
der späteren hydrogeologischen Gliederung und der 
vertikalen Abgrenzung verschiedener grundwasserlei-
tender und grundwasserstauender Horizonte. Mehrere 
lithologisch unterschiedlich definierte Einheiten können 
hierbei hydrogeologisch zu einer gemeinsamen Einheit 
zusammengefasst werden, wenn ihre hydraulischen Ei-
genschaften dies erlauben (Heeling, 2014). 
Im Zuge der Modellerstellung für den Standort Pots-
dam Nedlitz wurde deshalb zunächst ein umfassen-
des (hydro-)geologisches Konzeptmodell des Untersu-
chungsgebiets erstellt. Hierfür fand eine Auswertung 
zahlreicher vorhandener Bohrprofile statt, um eine de-
tailliertere Kenntnis über den geologischen Aufbau des 
Untergrunds zu erhalten. Darauf aufbauend wurden 
mehrere numerische GW-Strömungs- und Transportmo-
delle unterschiedlicher Komplexität entwickelt, um die 
GW-Strömungssituation vor Beginn der Maßnahme zu 
beschreiben. Die möglichst exakte Kenntnis dieser Aus-
gangssituation ist erforderlich, um die Auswirkung der 
Baumaßnahme auf die hydraulische Durchlässigkeit 
und die Filterwirkung der Gewässersohle und damit auf 
den Uferfiltratanteil und auf die Beschaffenheit des vom 
Wasserwerk Potsdam Nedlitz geförderten Rohwassers 
untersuchen und eindeutig interpretieren zu können. 
2 Untersuchungsgebiet
Investigation area
2.1 Standort
Location
Der Nedlitzer Kanaldurchstich liegt im Bundesland 
Brandenburg am nördlichen Stadtrand von Pots-
dam im Stadtteil Nedlitz (Bild  1). Er wurde Anfang des 
20.  Jahrhunderts als Schifffahrtskanal angelegt, bildet 
den östlichsten Abschnitt des Sacrow-Paretzer Ka-
nals und verbindet den Bereich der Niederungen des 
Jungfernsees im Osten mit dem Weißen See im Wes-
ten. Etwa 200 m südlich des Kanaldurchstichs liegt das 
Wasserwerk Potsdam-Nedlitz, in welchem Uferfiltrat zur 
Trinkwassergewinnung gefördert wird.
145BAWMitteilungen Nr. 99 2016
Straßer et al.: Auswirkungen von Baumaßnahmen auf die Interaktion von Oberflächenwasser und Grundwasser
2.2 Geologie und Hydrogeologie
Geology and hydrogeology
Die oberflächennahe Geologie im Bereich des Modell-
gebietes wurde hauptsächlich während der letzten Ver-
eisungsphase, dem Weichsel-Glazial (BAW, 1999) und 
der vorhergehenden Saale-Eiszeit geprägt. Während 
dieser Gletschervorstöße kam es zur Ablagerung von 
Grundmoränenmaterial, das nachfolgend von fluviogla-
zialen Sedimenten überlagert wurde (BAW, 1999). Die 
unterschiedlichen Faziesbereiche – Grundmoräne, End-
moränenbogen und Niederungsgebiete sowie zusätz-
lich die beschriebenen glazial bedingten Stauchungen, 
die im Gebiet stattgefunden haben, führten zu einer 
komplexen Verteilung der Lagerungsverhältnisse im Un-
tergrund. Die Niederungen sind auf glaziale Schmelz-
wasserabflüsse zurückzuführen. Teilweise treten chao-
tische Lagerungsverhältnisse auf (LGBR, 2010). Dies 
hat auch aus hydrogeologischer Sicht eine komplexe 
Situation zur Folge (IHU, 2009). Neben grundwasserlei-
tenden Komplexen sind zwischengeschaltet Geschiebe-
mergellagen und tonige Lagen vorhanden – teilweise 
als kleinere Linsen, zum Teil auch über größere Berei-
che hinweg. Auch eine maßgebliche Beeinflussung des 
Geschiebemergelhorizontes durch glaziale Schmelz-
wasserabflussrinnen ist wahrscheinlich.
Bild 1: Lage des Untersuchungsgebiets im Norden von Potsdam (a); das Aussagegebiet (b) erstreckt sich über den Be-
reich zwischen dem Nedlitzer Durchstich und dem Wasserwerk Potsdam-Nedlitz (c) (Quelle: Döttling, 2014)
Figure 1: Location of the investigation area to the north of Potsdam (a); the model area (b) covers the area between the 
Nedlitzer Canal and the waterworks at Potsdam-Nedlitz 8c) (Source: Döttling, 2014)
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Die (geo)hydraulischen Prozesse im Untersuchungsge-
biet werden durch verschiedene Faktoren beeinflusst. 
Einerseits werden sie vom natürlichen Abfluss von um-
liegenden Grundmoränenhochflächen in die jeweils 
nächstgelegenen Vorfluter beeinflusst. Andererseits 
ist die Infiltration von Oberflächenwasser in das Grund-
wasser – induziert vom Wasserwerk Potsdam-Nedlitz 
– ein wichtiger Faktor (IHU, 2009). In Teilen des Nedlit-
zer Durchstichs, vor allem aber im Bereich des Weißen 
Sees kann von einer ausgeprägten Kolmation der Ge-
wässersohle ausgegangen werden, wodurch die Aus-
tauschprozesse zwischen Grund- und Oberflächenwas-
ser maßgeblich gesteuert werden. Außerdem liegt eine 
Zweiteilung des Aquifers in einen oberen (GWL I) und ei-
nen unteren (GWL II) Grundwasserkörper im gesamten 
Untersuchungsgebiet vor. Über weite Teile des Gebiets 
werden die Grundwasserleiter durch eine geringdurch-
lässige Geschiebemergellage hydraulisch getrennt. Die 
Förderbrunnen des Wasserwerks Potsdam-Nedlitz sind 
in GWL II verfiltert. GWL I ist ein ungespannter Aquifer 
mit einer wassererfüllten Mächtigkeit von ca.  0  m bis 
3  m. Im GWL  II liegen gespannte Druckverhältnisse 
vor, seine wassererfüllte Mächtigkeit beträgt 20 m bis 
32 m (IHU, 2009). Die Grundwasserleiter weisen eine 
hydraulische Durchlässigkeit zwischen 1∙10−5  m/s und 
5∙10−5 m/s auf (BAW, 1999).
2.3 Kanalausbau
Dredging works
Am Nedlitzer Durchstich wurden im Zeitraum zwischen 
Mai 2013 und Oktober 2013 Baumaßnahmen zur Vertie-
fung des Schifffahrtkanals durchgeführt. Hierbei wurde 
die Sohle des Kanaldurchstichs und Teile des Weißen 
Sees auf eine schiffbare Tiefe von 4 m vertieft. Zusätzlich 
wurden beidseits des Kanals die Böschungen erneuert.
3 Datengrundlage
Data basis
3.1 Aquiferparameter
Aquifer parameters
Die hydraulischen Parameter des Untergrundes stellen 
die Basis von numerischen Grundwasserströmungs-
modellen dar. Im Vorfeld der Erstellung der Modelle 
wurden deshalb vor Ort Pumpversuche durchgeführt 
(Döttling, 2014) um Informationen über die hydrauli-
schen Durchlässigkeitseigenschaften des Untergrunds 
zu erhalten. Zusätzlich wurden die aus den Siebanaly-
sen abgeleiteten kf-Werte verwendet, um die Informati-
onen zur Verteilung der hydraulischen Durchlässigkeit 
im Modellgebiet zu verdichten. 
3.2 Grund- und Oberflächenwasserstands-
messungen
Measurement of ground- and surface 
water level
Für die Kalibrierung von numerischen Grundwasser-
strömungsmodellen ist eine genaue Kenntnis der 
(Grund-) Wasserstandsentwicklung im Untersuchungs-
gebiet unbedingt erforderlich. Im weiteren Untersu-
chungsgebiet sind monatlich gemessene Grundwas-
serstände an 86 Messpunkten seit dem 4. Januar 2010 
verfügbar. Die Messstellen sind in etwa gleicher Anzahl 
im oberen (GWL I) und im unteren (GWL II) Grundwasser-
leiter verfiltert. Zusätzlich wurden die Grundwasserstän-
de an 16 Messstellen im Bereich zwischen Wasserwerk 
und Nedlitzer Durchstich durch digitale Wasserstands-
datenlogger aufgezeichnet. Daten täglich gemessener 
Wasserstände an den 13 Förderbrunnen des Wasser-
werks liegen ebenfalls seit Anfang 2010 vor. 
Seit 1980 wird zudem täglich der Wasserstand für die im 
Untersuchungsgebiet liegenden Oberflächengewässer 
erfasst. Für die Kalibrierung der numerischen Modelle 
wurde der Fokus auf die 16 Messstellen im näheren Un-
tersuchungsgebiet zwischen Nedlitzer Durchstich und 
dem Wasserwerk gelegt. 
3.3 Untergrundtemperaturmessungen
Measurement of surface and subsurface 
temperatures
Infiltrierendes Oberflächenwasser führt zur Wärme-
übertragung in den angrenzenden Aquifer (Molina-
Giraldo et al., 2011). Im Untersuchungsgebiet, in un-
mittelbarer Nähe zum Nedlitzer Durchstich, wurden 13 
Temperaturmesslanzen am Nedlitzer Durchstich sowie 
19 Temperaturmesslanzen am Weißen See installiert. 
Sie ermöglichen eine kontinuierliche Messung der 
Untergrundtemperatur in Ufernähe. Messdaten liegen 
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seit September 2012 (Messintervall: 10  Minuten) vor. 
Die Messlanzen sind vertikal in den Untergrund einge-
bracht. Durch die untereinander angeordneten Senso-
ren erhält man tiefenabhängig Bodentemperaturgangli-
nien im Abstand von 1 m bis in eine Tiefe von etwa 15 m 
unter Gelände.
3.4 Förderraten der Wasserwerksbrunnen
Pumping rates
Vom Wasserwerk Potsdam-Nedlitz liegen für 14 Pump-
brunnen die täglich ermittelten Förderraten seit Januar 
2010 vor. 
4 2D-vertikal-ebenes  
Grundwasserströmungsmodell
2D groundwater flow model
4.1 Vorüberlegungen
Preliminary considerations
Für die spätere Erstellung komplexer dreidimensionaler 
Grundwasserströmungsmodelle ist es von großer Be-
deutung, bereits im Vorfeld Überlegungen zu den vor-
herrschenden grundwasserhydraulischen Bedingungen 
im Modellgebiet anzustellen. Im Untersuchungsgebiet 
weisen unterschiedlich starke hydraulische Gradienten 
zwischen verschiedenen Messpunkten auf einen hete-
rogenen Untergrund hin. Bei der Sichtung vorliegender 
Bohrkernansprachen bestätigte sich dieser Umstand. 
Aus diesem Grund wurde zunächst ein gesättigt-unge-
sättigtes 2D-vertikal-ebenes Strömungsmodell erstellt, 
mit welchem sowohl hydraulische (stationär) als auch 
thermische (instationär) Konzeptstudien durchgeführt 
wurden. Die Lage des 2D-Schnitts ist in Bild 2 darge-
stellt. Die Länge der Profillinie entspricht einer realen 
Distanz von etwa 645 m. Im Bereich des senkrecht zum 
Nedlitzer Durchstich ausgerichteten Profils liegen Infor-
mationen aus Bohransprachen von vier Grundwasser-
messstellen, davon zwei Doppelmessstellen, sowie von 
einem Förderbrunnen vor (Bild 3). Neben einer kontinu-
ierlichen Erfassung des Grundwasserpotenzials in den 
Grundwassermessstellen wird die zeitliche Entwicklung 
der Untergrundtemperaturen durch Temperaturmess-
lanzen gemessen (vgl. Kapitel 3.3). Den nördliche Rand 
des 2D-vertikal-ebenen Modells bildet der Lehnitzsee. 
Im Süden wird der Schnitt von einem Pumpbrunnen des 
Wasserwerks, dem Brunnen 3d, begrenzt (Bild 2).
Bild 3 (a) zeigt einen Profilschnitt durch die Messstellen 
UHW 100/09 UP, WNA 08/10 UP, WNA 03/97 OP/UP, 
WNA 04/97 OP/UP sowie den Förderbrunnen  3d. In 
Bild 3 (b) sind außerdem die hydraulischen Gradienten, 
basierend auf Medianwerten des Zeitraums 09/2012 
bis 09/2013, zwischen den verschiedenen betrachteten 
Grundwassermessstellen dargestellt.
In allen in Bild  3  (a) dargestellten Bohrungen wurden 
neben Fein- bis Mittel- und Grobsand auch geringdurch-
lässigere Horizonte angetroffen, die als Geschiebemer-
gel oder Schluffe angesprochen wurden. Ob es sich 
hierbei um durchgehende Lagen oder um kleine Linsen 
handelt, ist anhand der Bohrprofile nicht zu erkennen. 
Die Messstellen, welche im oberen Grundwasserleiter 
(GWL I) verfiltert sind, zeigen zwischen WNA 03/97 OP 
und WNA 04/97 OP ein Grundwasserpotenzialgefälle 
von 13,2 ‰ (Bild 3 (b)). An den Messstellen, die im unte-
ren Grundwasserleiter (GWL II) verfiltert sind, liegt zwi-
schen WNA 03/97 UP und WNA 04/97 UP ein deutlich 
steilerer hydraulischer Gradient vor (Gefälle: 34,2 ‰). 
Bild 2: Lage des 2D-vertikal-ebenen Strömungsmodells 
(Quelle: Döttling, 2014)
Figure 2: Position of 2D vertical plane flow model (Source: 
Döttling, 2014)
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Zwischen UHW 100/09 UP und WNA 08/10 UP (4,1 ‰), 
WNA 08/10 UP und WNA 03/97 UP (8,2 ‰) sowie zwi-
schen WNA 04/97 UP und dem Pumpbrunnen ganz im 
Süden (12,4 ‰) ist das Grundwassergefälle im Vergleich 
dazu deutlich geringer. Ein großer Potenzialunterschied 
zwischen Messpunkten (vgl. WNA 03/97 UP und WNA 
04/97 UP) kann durch einen dazwischenliegenden Be-
reich geringerer Durchlässigkeit, wie beispielsweise 
Geschiebemergel, begründet sein. Diese Überlegung, 
sowie die in den Bohrprofilen enthaltenen geologischen 
Informationen, bilden nachfolgend die Basis für die Er-
stellung eines 2D-vertikal-ebenen Konzeptmodells.
4.2 Modellaufbau
Model setup
Im numerischen Modell wird ein Profil von 645 m Län-
ge dargestellt. Dabei wird der 351  m lange Bereich 
zwischen Nedlitzer Durchstich und Wasserwerksbrun-
nen entsprechend den natürlichen Längenverhältnis-
sen abgebildet, während der nördliche Abschnitt von 
294  m Länge im Modell gestaucht repräsentiert wird 
und dabei die hydraulische Durchlässigkeit entspre-
chend transformiert wurde. Die Höhe des Modells so-
wie die Mächtigkeiten der geologischen Schichten sind 
Bild 3: (a) Bohrkernansprache der Messstellen entlang des Profilschnitts (UHW 100/09 UP, WNA08/10 UP, WNA 03/97 OP/
UP, WNA04/97 OP/UP, sowie Förderbrunnen 3d); (b) Verlauf der hydraulischen Gradienten zwischen den verschie-
denen Messstellen (Quelle: Döttling, 2014, verändert)
Figure 3: (a) Analysis of cores taken at the measuring points along the profile section (UHW 100/09 UP, WNA08/10 UP, WNA 
03/97 OP/UP, WNA04/97 OP/UP and well 3d); (b) development of hydraulic gradients between measuring points 
(Source: Döttling, 2014, modified)
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Näherungen – es wurde hier auf ein passendes relati-
ves Verhältnis der Mächtigkeiten zueinander geachtet. 
Im 2D-vertikal-ebenen Modell sind vereinfacht drei hy-
drogeologische Einheiten abgebildet – der GWL I, der 
zwischengelagerte geringleitende Geschiebemergel, 
sowie der GWL II. Als hydraulische Randbedingungen 
(stationär) wurden der Havelwasserstand von 29,4  m 
NHN (Medianwert täglicher Messungen 09/2012-
09/2013) am Nedlitzer Durchstich und am nördlichen 
Modellrand, dem Lehnitzsee, und der am Förderbrun-
nen ermittelte Wasserstand von 24  m NHN (Median-
wert dreistündliche Messungen 09/2012-09/2013) am 
südlichen Modellrand angelegt (Bild 4). 
Als thermische Randbedingung (instationär) wurde 
der jahreszeitliche Temperaturverlauf der Havel für 
den Zeitraum von September 2012 bis September 
2013 am nördlichen Modellrand und im Nedlitzer 
Durchstich vorgegeben. Am südlichen Modellrand 
wurde die ungestörte Grundwassertemperatur im Un-
tersuchungsgebiet (12°C) angesetzt. In Tabelle  1 sind 
die festgelegten Randbedingungen tabellarisch zu-
sammengestellt.
Zur Bewertung der Modellergebnisse wurden die in 
den Bildern 2 und 4 dargestellten sechs GW-Messstel-
len und drei Temperaturmesspunkte herangezogen.
Bild 4: 2D-vertikal-ebenes Modell; an den Rändern der verschiedenen Homogenbereiche ist eine feinere Diskretisierung 
angelegt; visualisiert sind auch die für die Modellberechnungen gewählten Randbedingungen sowie die Mess-
punkte für Untergrundtemperatur und Grundwasserstand (Quelle: Döttling, 2014)
Figure 4: 2D vertical plane model with finer discretisation at the edges of the homogeneous areas. The boundary conditions 
selected for the model calculations and the points at which the subsurface temperature and groundwater levels 
are measured are also shown (Source: Döttling, 2014)
Randbedingungen, hydraulisch Wasserstand [m NHN] Beschreibung
Modellrand, links RB 1. Art (Dirichlet) 29,4 Oberflächenwasserstand, Havel
Kanalsohle RB 1. Art (Dirichlet) 29,4 Oberflächenwasserstand, Havel
Modellrand, rechts RB 1. Art (Dirichlet) 24,0
Grundwasserstand am Förder-
brunnen (Median)
Randbedingungen, thermisch Temperaturwert [°C] Beschreibung
Modellrand, links definierte Temperatur
Jahresgang,  
Sept. 2012 - Sept. 2013
—
Kanalsohle definierte Temperatur
Jahresgang,  
Sept. 2012 - Sept. 2013
—
Modellrand, rechts definierte Temperatur 12,0
ungestörte GW-Temperatur im 
Untersuchungsgebiet
Tabelle 1: Übersicht über die Randbedingungen, die für das 2D-vertikal-ebene Modell definiert wurden (Quelle: Döttling, 2014)
Table 1: Summary of the boundary conditions defined for the 2D vertical plane model (Source: Döttling, 2014)
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Die hydraulische Durchlässigkeit der einzelnen Modell-
schichten wurde anhand des hydrogeologischen Kon-
zeptmodells zugeordnet (vgl. Kapitel  3.1). Die beiden 
grundwasserleitenden Schichten GWL I und GWL II, die 
dazwischenliegende geringer durchlässige Geschie-
bemergelschicht, sowie eine potenzielle Kolmations-
schicht an der Gewässersohle wurden dabei explizit im 
Modell abgebildet.
Im Zuge der Konzeptstudie sollten qualitative Betrach-
tungen zu den Fließprozessen im Untergrund erfolgen. 
Dieses grundlegende Prozessverständnis zur prinzipiel-
len Strömungssituation im Untersuchungsgebiet bildet 
eine wichtige Grundlage für die spätere Erstellung räum-
lich höher aufgelöster 3D-Grundwasserströmungs- und 
Transportmodelle, besonders im Hinblick auf kleinräumi-
ge Modellierungen im Bereich zwischen dem Nedlitzer 
Durchstich und dem Wasserwerk. Mit einem 2D-vertikal-
ebenen Schnittmodell können für das im Rahmen dieser 
Arbeit betrachtete Untersuchungsgebiet keine quantita-
tiven Aussagen gemacht werden, da die Grundwasser-
strömungsprozesse hier durch eine dreidimensionale 
Strömungssituation charakterisiert wird.
5 Ergebnisse
Results
Zunächst wurde eine stationäre Grundwasserströ-
mungssimulation durchgeführt, bei der eine qualita-
tive Anpassung der berechneten an die gemessenen 
Grundwasserstände vorgenommen wurde. Die Vertei-
lung der hierdurch erhaltenen k
f
-Werte wird in Bild  5 
dargestellt.
An der gesamten Kanalsohle wurde im Zuge der An-
passung von einer kontinuierlich ausgebildeten Kol-
mationsschicht ausgegangen. An der südwestlichen 
Seite des Kanals ist die Durchlässigkeit der Kolmations-
schicht etwas größer als in der Mitte und im Nordosten 
des Kanals. Die k
f
-Werte im oberen und unteren Grund-
wasserleiter wurden dabei auf Basis der Ergebnisse der 
hydraulischen Erkundungsmaßnahmen (vgl. Kapitel 3.1) 
zugeordnet. Die zugewiesene hydraulische Durchläs-
sigkeit der Geschiebemergelschicht beruht auf den 
Ergebnissen von Kornverteilungsanalysen und Permea-
meterversuchen, die im Vorfeld der Modellerstellung 
durchgeführt wurden (Strasser et al., 2015). Wie vorlie-
gende Bohrprofile zeigen, ist im Bereich der Kanalsohle 
Geschiebemergel anstehend (GCI GmbH, 2013). Dies 
wurde auch auf das Modell übertragen.
In GWL II ist ein Bereich abgegrenzt, dem eine um eine 
Größenordnung geringere hydraulische Durchlässigkeit 
zugewiesen wurde. Dies ist eine mögliche Lösung für 
die Darstellung des relativ steilen hydraulischen Gradi-
enten zwischen Messstelle WNA 03/97 UP und WNA 
04/97 UP. Um die berechnete hydraulische Situation an 
die gemessene anzupassen, müssen außerdem hydrau-
lisch wirksame Fenster in der Geschiebemergelschicht 
Bild 5: Verteilung der hydraulischen Durchlässigkeit, wie sie in Modelldurchlauf 1 der 2D-vertikal-ebenen Strömungs- 
modellierung gewählt wurde (Quelle: Döttling, 2014)
Figure 5: Distribution of the hydraulic conductivity as selected for model run 1 in the 2D vertical plane flow model  
(Source: Döttling, 2014)
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berücksichtigt werden, an welchen die Grundwasserlei-
ter GWL I und GWL II in direktem hydraulischen Kontakt 
zueinander stehen. Der im Vergleich aller hier betrach-
teten Grundwassermessstellen höchste Wasserstand 
an UHW 100/09 UP kann durch das linke Fenster in der 
Geschiebemergelschicht mit dem Modell abgebildet 
werden. Das hydraulisch wirksame Fenster in der Ge-
schiebemergelschicht auf der rechten Seite des Modells 
erlaubt es, das höher hydraulische Potenzial an WNA 
03/97 UP als an WNA 03/97 OP in den Modellberechnun-
gen wiederzugeben. Die mit dem Modell berechneten 
Grundwasserstände werden in Bild 6 den Messwerten 
gegenübergestellt. Das zugehörige Bestimmtheitsmaß 
liegt bei R² = 0,5457. Die Ergebnisse belegen, dass sich 
mit der gewählten Verteilung der hydraulischen Leitfä-
higkeiten die prinzipielle Potenzialverteilung in dem un-
tersuchten Schnitt mit dem 2D-Grundwasserströmungs-
modell nachvollziehen lässt. 
Die modellierte hydraulische Potenzialverteilung der 
ersten Modellkalibrierung wird in Bild 7 dargestellt.
Da für den untersuchten Schnitt nicht nur die gemes-
senen Grundwasserstände sondern auch die Verläufe 
der Bodentemperatur vorliegen, wurden die Grund-
wasserströmungsberechnungen um eine instationäre 
Wärmetransportmodellierung erweitert. Die Aufzeich-
nungen der Temperaturmesslanze T7D (Lage s. Bild 2) 
werden in Bild 8 der mit dem Modell berechneten Ver-
läufen der Untergrundtemperatur gegenübergestellt. 
Mit der im ersten Kalibrierungsschritt nur anhand der 
Grundwasserpotenzialverteilung kalibrierten Durchläs-
sigkeitsverteilung und den vorgegebenen thermischen 
Eigenschaften konnte der Jahresgang der gemessenen 
Untergrundtemperatur jedoch nicht annähernd mit dem 
Modell beschrieben werden.
Die Ganglinien der berechneten Untergrundtempera-
tur in verschiedenen Tiefen zeigen ein völlig anderes 
Verhalten als die gemessenen Temperaturverläufe. 
Insbesondere die geringere Dämpfung des Tempe-
ratursignals im unteren Grundwasserleiter GWL II im 
Vergleich zum oberen Grundwasserleiter GWL I konnte 
in den Modellberechnungen nicht dargestellt werden. 
Daher wurde ein zweiter Kalibrierungsschritt erforder-
lich, bei der die Modellanpassung nicht nur anhand der 
gemessenen Grundwasserpotenzialverteilung sondern 
ebenfalls anhand der gemessenen Verläufe der Boden-
temperatur erfolgte. Die sich hierbei ergebende Durch-
lässigkeitsverteilung im Modell ist in Bild 9 dargestellt.
Bild 6: (a) Scatter Plot der gemessenen und der berechneten Grundwasserstände von Modell 1; (b) Gegenüberstellung der 
relativen Verteilung der gemessenen und modellierten Werte (Quelle: Döttling, 2014)
Figure 6: (a) Scatter plot of the measured and calculated groundwater levels for model 1; (b) Comparison of the relative 
distribution of the measured and modelled values (Source: Döttling, 2014)
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Ein hydraulisches Fenster in der Kolmations- und der 
Geschiebemergelschicht direkt unterhalb des Kanals 
ermöglicht im Modell die direkte Infiltration von Oberflä-
chenwasser in den unteren Grundwasserleiter GWL  II. 
Außerdem wurde im Zuge der Modellanpassung nun 
die Durchlässigkeit der Kolmationsschicht an der rech-
ten Kanalseite etwas verringert (kf = 1∙10-7 m/s). Hierdurch 
wird die Ausbreitung des Temperatursignals in GWL I im 
Modell stärker gedämpft. Eine weitere Veränderung der 
hydraulischen Durchlässigkeit wurde für das Fenster in 
der Geschiebemergelschicht auf der rechten Modell-
seite vorgenommen. Die Durchlässigkeit wurde hier auf 
5∙10-5 m/s verringert. Derselbe kf-Wert wurde im GWL II 
zwischen WNA 03/97 UP und WNA 04/97 UP im Zuge 
der Modellkalibrierung ermittelt, um den hydraulischen 
Gradienten zwischen diesen Messstellen weiterhin dar-
stellen zu können. 
Der sich ergebende Scatter Plot für den zweiten Kali-
brierungsschritt ist in Bild  10  (a) dargestellt. Das Be-
stimmtheitsmaß beträgt nun noch R2 = 0,46 und belegt 
damit eine etwas schlechtere Modellanpassung als im 
ersten Kalibrierungsschritt. In Bild 10 (b) sind die Grund-
wasserstände der Messstellen relativ zueinander dar-
gestellt. Auch wenn die berechneten Grundwasserstän-
de nun eine jeweils etwas größere Abweichung von 
den Messwerten aufweisen als im ersten Kalibrierungs-
schritt wird die richtige Reihung der GW-Stände mit dem 
Modell berechnet, sodass davon auszugehen ist, dass 
die prinzipielle Strömungssituation weiterhin richtig be-
schrieben wird.
Bild 8: Gegenüberstellung der Untergrundtemperatur 
(gemessen und berechnet, T7D) von Modelldurch-
lauf 1; gemessen wurde in drei verschiedenen 
Tiefen, die GWL I, den zwischengelagerten Grund-
wassergeringleiter sowie GWL II repräsentieren 
(Quelle: Döttling, 2014, verändert)
Figure 8: Comparison of the subsurface temperature 
(measured and calculated, T7D) in model run 1, 
measured at three different depths, representing 
aquifer GWL I, the intermediate aquitard and aqui-
fer GWL II (Source: Döttling, 2014, modified)
Bild 7: Isolinien der modellierten Grundwasserhöhen in Modell 1 (Quelle: Döttling, 2014)
Figure 7: Isolines of the modelled groundwater levels in model 1 (Source: Döttling, 2014)
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Wie in Bild  11 ersichtlich ist, hat sich die ermittelte 
Grundwasserpotenzialverteilung im Vergleich zur ers-
ten Modellkalibrierung (s. Bild 7) verändert. Im gesam-
ten Areal nördlich des Kanals liegt der berechnete Was-
serstand nun bei 29,4 m NHN. Dies lässt sich durch die 
direkte hydraulische Verbindung zwischen Kanal und 
Untergrund erklären, die durch den partiellen Wegfall 
der Kolmationsschicht und des Geschiebemergels an 
der Kanalsohle begründet ist. Der hydraulische Gradi-
ent im unteren Grundwasserleiter zwischen Kanal und 
Förderbrunnen wird somit im Vergleich zu Modelldurch-
lauf 1 steiler.
Bild 9: Verteilung der hydraulischen Durchlässigkeit, wie sie in Modelldurchlauf 2 der 2D-vertikal-ebenen Strömungs- 
modellierung gewählt wurde (Quelle: Döttling, 2014)
Figure 9: Distribution of the hydraulic conductivity as selected for model run 2 of the 2D vertical plane flow model  
(Source: Döttling, 2014)
Bild 10: (a) Scatter Plot der gemessenen und der berechneten Grundwasserstände von Modell 2; (b) Gegenüberstellung 
der relativen Verteilung der gemessenen und modellierten Werte (Quelle: Döttling, 2014)
Figure 10: (a) Scatter plot of the measured and calculated groundwater levels for model 2; (b) Comparison of the relative 
distribution of the measured and modelled values (Source: Döttling, 2014)
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Bild 12: Gegenüberstellung der Untergrundtemperatur 
(gemessen und berechnet) von Modelldurchlauf 
2; gemessen wurde in drei verschiedenen Tiefen, 
die GWL I, den zwischengelagerten Grundwasser-
geringleiter sowie GWL II repräsentieren (Quelle: 
Döttling, 2014, verändert)
Figure 12: Comparison of the subsurface temperature 
(measured and calculated) in model run 2; 
measured at three different depths, representing 
aquifer GWL I, the intermediate aquitard and 
aquifer GWL II (Source: Döttling, 2014, modified)
In Bild 12 werden die mit der zweiten Modellkalibrierung 
berechneten Verläufe der Untergrundtemperatur den 
am Messpunkt T7D gemessenen Temperaturen gegen-
übergestellt. Die tiefenabhängigen Ankunftszeiten der 
berechneten Untergrundtemperatur entsprechen nun 
der relativen Verteilung der Ankunftszeiten der gemes-
senen Temperaturganglinien. Auch die Dämpfung im 
oberen Grundwasserleiter, dem Grundwassergeringlei-
ter und dem unteren Grundwasserleiter kann äquiva-
lent zu den in der Natur gemessenen Daten berechnet 
werden. Die Abbildung der relativen Verteilung der 
Grundwasserstände an den verschiedenen Beobach-
tungspunkten ist auch in diesem Modelldurchlauf wei-
terhin möglich. Eine exakte Reproduzierung der Mes-
sergebnisse für GW-Stand und Temperatur konnte im 
Zuge der zweiten Modellkalibrierung allerdings nicht 
erzielt werden. 
6 Schlussfolgerungen
Conclusions
Die durchgeführten konzeptionellen 2D-vertikal-ebe-
nen Strömungs- und Wärmetransportmodellierungen 
zeigen, dass die geohydraulischen und thermischen 
Prozesse im Untergrund qualitativ abgebildet werden 
konnten. Insbesondere durch die Berücksichtigung der 
Temperatur als zusätzlicher Parameter für die Modell-
kalibrierung konnten die Vorstellungen zur Strömungs- 
und Transportsituation im Untersuchungsgebiet subs-
tantiell verbessert werden.
Bild 11: Isolinien der modellierten Grundwasserhöhen in Modell 2 (Quelle: Döttling, 2014)
Figure 11: Isolines of the modelled groundwater levels in model 2 (Source: Döttling, 2014)
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Aufgrund des betont dreidimensionalen Charakters 
des Grundwasserfließfeldes konnten mit den vereinfa-
chenden 2D-Strömungs- und Transportmodellierungen 
jedoch keine quantitativen Aussagen für das betrach-
tete Untersuchungsgebiet getroffen werden. Hierzu 
ist bei entsprechend komplexen Strömungssituationen 
die Erstellung dreidimensionaler Untergrundmodelle 
erforderlich. Die vorgestellten instationären 2D-verti-
kal-ebenen Grundwasserströmungs- und Wärmetrans-
portmodellierungen lieferten aber gut abgesicherte, 
prinzipielle Vorstellungen zur Strömungssituation und 
den Fließzeiten im zentralen Untersuchungsgebiet zwi-
schen dem Nedlitzer Kanaldurchstich und dem Wasser-
werk. Auf Grundlage der gezeigten Ergebnisse wurden 
im Anschluss mehrere dreidimensionale Grundwas-
serströmungs- und Wärmetransportmodelle erstellt, 
mit denen der Einfluss der Baumaßnahmen am Ned-
litzer Durchstich auf den Wasser- und Stoffaustausch 
zwischen Kanal und Grundwasser abgebildet werden 
konnte.
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Wasserläufen
 Niebuhr      Beitrag zur Erfassung der Räumkraft einer ungleichförmigen Strömung 
unter besonderer Berücksichtigung der Verhältnisse im Tidegebiet
 Davidenkoff      Angenäherte Ermittlung des Grundwasserzuflusses zu einer in einem 
durchlässigen Boden ausgehobenen Grube
 Liebs      Abflußbeiwerte für grasbewachsene Deiche
 Jambor      Formgebung des Trennpfeilers in Flußkraftwerken 
8/57 Yalin      Die theoretische Analyse der Mechanik der Geschiebebewegung
 Davidenkoff     Durchsickerung durch Deiche und Erddämme (I)
9/57 Zweck/Davidenkoff    Auftrieb unter Wehren auf durchlässigem Grund
 Davidenkoff     Wirkung der Sickerströmung auf die Standsicherheit eines Erddammes (II)
 Schleiermacher      Versuch einer morphologischen Begründung von Rauhigkeits-Beiwerten 
für die Berechnung des Wasserspiegel-Gefälles
 Yalin       Ermittlung des Querschnittes mit maximalem Geschiebetransport- 
vermögen
10/58 Magens       Untersuchung der Ursachen und des Vorganges der Verschlickung der 
Schleusenvorhäfen zu Brunsbüttelkoog
11/58 Rubbert      Die Vertiefung der Tideflüsse und ihre Problematik
 Gruhle      Verformungsmessungen an den Spundwänden der Schleuse Friedrichsfeld
 Gehrig      Der Verbau von Übertiefen und die Erhaltung des Fahrwassers
 Davidenkoff     Durchsickerung durch Deiche und Erddämme (Schluß aus 8 und 9)
12/59 Zweck/Dietrich     Zur Ermittlung der Verteilung des Coulomb’schen Erddruckes
 Zweck      Versuchsergebnisse über die Zusammensetzung von Filtern
 Rubbert      Die Tiderechnung als Problem der Numerischen Analysis
13/59 Zweck/Dietrich      Die Berechnung verankerter Spundwände in nicht bindigen Böden 
nach ROWE
 Felkel      Der Schwellbetrieb der Flußkraftwerke
 Steinfeld      Über den Erddruck an Schacht- und Brunnenwandungen
14/60 Felkel       Walzenbucht und Ringgraben als Mittel zur Verminderung der Schweb-
stoffablagerungen in Flußhäfen
 Davidenkoff      Neue Forschungsarbeiten über die Konsolidierung wassergesättigter 
bindiger Böden
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14/60 Gehrig/Herr     Beitrag zur Ermittlung des Wasserdruckes auf gekrümmte Flächen
15/60 Jambor      Lage und Gestaltung der Schleusen und ihrer Zufahrten
 Felkel      Wasserspiegelmessungen an einer festen Wehrschwelle
 Felkel      Gemessene Abflüsse in Gerinnen mit Weidenbewuchs
16/61 Felkel      Die Modelluntersuchungen für zehn Moselstaustufen
 Davidenkoff     Sickerverluste bei Durch- und Unterströmung von Deichen
 Dietrich      Schnittgrößen und Randspannungen in der Sohlfuge einer Kaimauer 
oder Stützmauer von rechteckigem Querschnitt
17/62 Kleinschmidt/Schröder    Sonderheft Korrosionsversuche
18/62 Felkel      Der Einsatz frei fahrender Modellschiffe beim flußbaulichen Versuch
 Vollmer       Erfahrungen an einem Tidemodell mit beweglicher Sohle und Vergleich 
zwischen Modell- und Naturmessungen
 Felkel       Ein einfaches Rundbecken zum Mischen von Wasser und Koagulieren 
von Schmutzstoffen
 Davidenkoff     Über die Berechnung der Sickerverluste aus Kanälen
19/63 Zweck/Dietrich      Modellversuche mit steifen Dalben in bindigen Böden bei plötzlicher Belastung
 Jansen       Die Neukonstruktion von Fahrstühlen für Kraftmessungen an Modellschiffen
 Felkel      Die Neckartalplanung im Raume Heilbronn
 Jänke      Überprüfung der Brauchbarkeit von Pfahlformeln anhand von Probe-
belastungen und Messungen an Stahlpfählen
20/64 Franke      Die Strömungsvorgänge bei unvollkommenen Brunnen
21/64 Naujoks      Untersuchungen zum Nachweis eines spezifischen Sättigungsgrades
 Dietrich      Zur Berechnung der Tragfähigkeit starrer Dalben in homogenen Böden
 Liebs      Die Abschirmung von Seehäfen gegen Seegang
 Franke       Der Einfluß des Neigungswinkels der wasserführenden Schicht und einer 
partiellen Auskleidung des durchlässigen Brunnenschachtes auf die Zufluß-
menge zu einem artesischen Brunnen
22/65 Rubbert       Tidewellenberechnungen nach dem Universalprogramm der BAW 
„Anwendung zur Berechnung der Tidebewegung der Oberelbe“
 Jambor      Schutz der Sohle in Flüssen
 Davidenkoff/Franke     Untersuchung der räumlichen Sickerströmung in eine umspundete Bau-
grube in offenen Gewässern
23/66 Dietrich       Modellversuche mit biegsamen langen Dalben unter wiederholten Be-
lastungen im Sand
 Ruck       Untersuchungen der Sandwandungsverhältnisse im Küstenbereich zwischen 
Stohl und Brauner Berg
 Dietz       Einfluß der Saugschlauchbeaufschlagung bei Kaplanturbinen auf die 
Schiffahrtsverhältnisse im Unterwasser von Staustufen
 Felkel/Canisius     Elektronische Berechnung von Wasserspiegellagen
24/66 Völpel/Samu      Reliefänderungen in der Tidestromrinne des Wangerooger Fahrwassers 
im Verlaufe einer Sturmperiode und in der darauf folgenden Periode mit 
ruhigeren Wetterlagen
 Schnoor       Über neue Verfahren zur Berechnung des Reflexionsdruckes von Wasser-
wellen auf senkrechte Wände
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24/66 Zweck      Baugrunduntersuchungen mit Sonden gem. DIN 4094 mit Auswertungs- 
     möglichkeiten
 Davidenkoff/Franke    Räumliche Sickerströmung in eine umspundete Baugrube im Grundwasser
25/67 Schnoor       Über verschiedene Verfahren zur Berechnung der Wellenangriffskräfte 
nicht brechender Wellen auf senkrechte Pfähle und Wände
 Davidenkoff     Dimensionierung von Brunnenfiltern
 Franke      Die Wirkungen des Wassers auf die Standsicherheit von Böschungen
 Schulz/Ruck      Die Sandwanderungsverhältnisse an der Nordküste der Insel Fehmarn 
zwischen Westermarkelsdorf und Puttgarden
 Lambert      Die Erscheinung der Gezeiten und ihre Erklärung
26/68 Schnoor       Über verschiedene Verfahren zur Berechnung der Wellenangriffskräfte 
auf senkrechte Pfähle und Wände
 Samu       Ergebnisse der Sandwanderungsuntersuchungen in der südlichen Nordsee
 Ruck       Auswirkung der geologischen Verhältnisse im Küstengebiet auf 
Baumaßnahmen im Wasserbau
27/68 Schäle/Kuhn/     Kanal- und Schiffahrtsversuche Bamberg 1967
 Schröder/Hofmann
28/69 Jänke       Untersuchungen der Zusammendrückbarkeit und Scherfestigkeit von 
Sanden und Kiesen sowie der sie bestimmenden Einflüsse
 Felkel      Der Weg zum vollständigen mathematischen Flußmodell
29/69 Dietz      Kolksickerung durch Befestigungsstrecken für das Eidersiel
 Dietz      Kolksicherung am Elbewehr Geesthacht
30/70 Franke/Manzke     Zwei interessante Beispiele von den Erdbauaufgaben am Elbe-Seitenkanal
 Franke      Einige Beispiele zur Strömungsdruckwirkung des Grundwassers
 Felkel       Ideestudie über die Möglichkeiten der Verhütung von Sohlenerosionen 
durch Geschiebezufuhr aus der Talaue ins Flußbett, dargestellt am Beispiel 
des Oberrheins
 Jurisch      Beitrag zur Verwendung von Durchflußgleichung bei Dreieck-Überfällen
 Sindern/Rohde      Zur Vorgeschichte der Abdämmung der Eider in der Linie 
Hundeknöll-Vollerwiek
 Harten      Abdämmung der Eider; Modellversuche im Tidemodell
 Dietz      Abdämmung der Eider; Modellversuche für das Sielbauwerk
31/72 Giese/Teichert/Vollmers    Das Tideregime der Elbe - Hydraulisches Modell mit beweglicher Sohle
 Dorer       Berechnung der nichtstationären Abflüsse in nicht-prismatischen offenen Gerinnen
 Dietz       Ausbildung von langen Pfeilern bei Schräganströmung am Beispiel der BAB-
Mainbrücke Eddersheim
 Dietz      Systematische Modellversuche über die Pfeilerkolkbildung
32/72 Niebuhr       Einfluß der Seitenwände bei hydraulischen Versuchen in einer recht-
eckigen Glasrinne
 Ache       Ergebnisse von Sondierungen neben einem eingespülten Gründungs-
körper einer Leuchtbake
 Franke/Ache      Ein Verfahren zur Berechnung eingespannter gedrungener Gründungskörper
 Franke/Garbrecht/    Meßfehler infolge unvollkommener Volumenkonstanz von Poren- 
 Kiekbusch    wasserdruckgebern beim Scherversuch
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32/72 Franke/Bernhard      Erddruckansatz bei trogförmigen Bauwerken und Wechselwirkung zwischen 
Erd- und Sohldruck am Beispiel des Schiffshebewerkes Lüneburg
 Felkel      Das Sohlenkorn des Rheins zwischen Straßburg und Bingen
 Giese      Fahrwasserumbildungen in der Unter- und Außenelbe
33/72 Rohde/Meyn      Untersuchungen über das hydrodynamische Verhalten oberflächenmar-
kierten Sandes und über die Einbringmethode bei Leitstoffuntersuchungen
 Ruck      Erfahrungen beim Präparieren von Sand für Leitstoffuntersuchungen
 Dietz      Kolksicherung am Störsperrwerk
 Hein      Verhalten von Rost unter nicht absolut dichten Beschichtungen bei  
Anlegen von kathodischem Schutz im Stahlwasserbau
34/73 Hovers       Der Einfluß von Strombauwerken auf die morphologische Entwicklung 
der Stromrinnen im Mündungsgebiet eines Tideflusses, untersucht am 
Beispiel der Außenweser
35/73 Davidenkoff     Anwendung von Bodenfiltern im Wasserbau
 Tödten      Beitrag zur Energiedissipation von Tosbecken im Modellversuch
 Hein       Sulfatangriff des Meerwassers auf Beton? Ein Beitrag zur Klärung der Fra-
ge, warum Meerwasser trotz hohen Sulfatgehaltes Beton nicht angreift
 Jurisch       Messung der Momentangeschwindigkeiten mit Hilfe der 
Laser-Doppler-Anemometrie
 Pulina      Geschwindigkeitsmessungen an einer Bootsgasse
 Dietz       Modelluntersuchung der Schleusenvorhäfen an der Rheinstaustufe Iffezheim
 List       Untersuchungen von instationär belasteten Kunststoff-Filtern für den Wasserbau
36/74 Dietz      Hydraulische Probleme bei der Planung von Staustufen
 Felkel      Modellversuche mit Grundschwellen und Schiffahrt
 Dietz/Pulina     Wahl der Wehrverschlüsse beim Ausbau der Saar zur Schiffahrtsstraße
37/75 Tödten      Untersuchung der Strömungsvorgänge an Buhnen
 Schuppener     Erddruckmessungen am Schiffshebewerk Lüneburg
 Harten/Knieß     Eiderdamm – Natur- und Modellmessungen
 Dietz       Wellenmessungen im Hafen Travemünde - Vergleich zwischen Natur und Modell
38/75 Schuppener      Der Erddruck einer rolligen Hinterfüllung auf eine unverschiebliche Stütz-
wand infolge der Verdichtung
 Felkel       Untersuchungen der Veränderungen der Höhenlage der Sohle des Oberrheins
 Samu      Beitrag zur morphologischen Entwicklung der Außenjade
39/76 Dietz/Pulina      Modelluntersuchungen zur Gestaltung der Hauptbauwerke an der 
Rheinstaustufe Iffezheim
40/76 Dietz/Pulina     Zur Wahl des Zugsegmentes als Wehrverschluß bei Ausbau der Saar
 Knieß      Eiderdamm – Wiederauffüllung von Baggerlöchern im Watt
 Annuß/Dehm/  Korrosion an Spundwänden – Wand-Dickenmessungen mit Ultraschall
 Hein/Schröder
 Dietz/Pulina      Zur Problematik der Querströmungen in Vorhafenzufahrten und ihre 
Untersuchung im Modell
 Dietz      Zur Frage der Nachbildung von Kolkvorgängen im Modell
41/77 Armbruster     Vergleich berechneter und gemessener Grundwasserstände am Beispiel Kehl
 Döscher      Die Suspensionswand
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41/77 Feddersen     Querbelastete Verankerungen
 Franke/Garbrecht      Drei Serien von Probebelastungen an Großbohrpfählen in Sand-Ziel-
Methode -Er gebnisse 
 Franke/Schuppener    Besonderheiten beim Gründungsgutachten für ein flachgegründetes 
off-shore-Bauwerk
 Hauß      Beispiele für die Anwendung statistischer Methoden in der Bodenmechanik
 Kiekbusch      Elektrisches Messen von Volumenänderungen beim Triaxialversuch
 Ruck       Sondierungen zur Erkundung unterhalb der Gewässersohle von 
schwimmender Arbeitsplattform
 Sagawe      Kraft- und Spannungsmessungen an der Containerkaje in Bremerhaven
 Schulz       Überlegungen zur Führung des Nachweises der Standsicherheit in der 
tiefen Gleitfuge
42/77 Hein       Untersuchung über den Korrosionsablauf an wetterfesten Stählen in 
Abhängigkeit von der Entfernung zum Meer
 Knieß       Bemessung von Schüttstein-Deckwerken im Verkehrswasserbau;  
Teil I: Lose Steinschüttungen
 Hein      Zum Korrosionsverhalten von Zink in salzhaltigen Wässern
43/78 Dietz       Strömungsabweiser und/oder durchbrochene Trennmole als Mittel zur 
Verminderung der Querströmung in oberen Vorhafenzufahrten am Beispiel 
der neuen Mainstaustufe Krotzenburg
 Knieß       Belastungen der Böschung des NOK durch Schiffsverkehr - Ergebnisse 
von Naturmessungen
44/79 Pulina      Modelluntersuchungen für die Saarstaustufe Rehlingen
 Jurisch      Untersuchungen über die Abflußverhältnisse im Bereich einer Grundschwelle
45/79 Dietz/Pulina     Zur Frage des Wehrschwellenprofils beim Zugsegment
 Dorer/Siem Hou Lie    Schwall- und Sunkberechnungen mit impliziten Differenzenverfahren
46/80 Garbrecht      Auswertung von Setzungsmessungen - zwei Beispiele -
 Liebig       Stabilitätsuntersuchungen von Mehrfachregelkreisen an hydraulischen 
Modellen im was serbaulichen Versuchswesen
 Franke       Studie zur Frage des Einflusses von Meereswellen auf die Größe des 
Sohlwasserdruckes unter Offshore-Flachgründungen
 Armbruster      Die Sickerwasserströmung im Bereich der Stauanlage Kulturwehr Kehl - 
Teil I: Unterströmung und Standsicherheit im Endzustand
47/80 Felkel       Die Geschiebezugabe als flußbauliche Lösung des Erosionsproblems 
des Oberrheins
48/80 Giese      Das Tideregime der Elbe – Hydraulisches-Modell mit beweglicher Sohle
 Schulz/Feddersen/    Zwängungskräfte infolge Sohlreibung
 Weichert
49/81 Pulina/Voigt      Hydrodynamische Belastung der Wehrverschlüsse an den Saarstufen 
Rehlingen, Mettlach und Schoden sowie Abflußleistungen bei spezifischen 
Betriebsfällen – Modell untersuchungen
50/81 Schulz      Zur Festigkeit überverdichteter Tone
 Gehrig      Die Berechnung des Geschiebetriebanfanges
 Knieß      Schütten von Steinen unter Wasser
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50/81 Wulzinger       Sedimenttransport und Sohlausbildung im Tidemodell der Elbe mit  
beweglicher Sohle
51/82 Pulina/Voigt      Einfluß der Randbedingungen auf die Abflußleistung unterströmter 
Wehrverschlüsse
 Kemnitz       Beitrag zur Verringerung der Quergeschwindigkeiten im unteren 
Schleusenvorhafen einer Staustufe
 Hein/Klein       Untersuchung über den Temperatureinfluß auf das Korrosionsverhalten 
von ungeschütztem Stahl im Emder Hafenwasser
52/83 Pulina/Voigt     Neubau eines Wehres im Zitadellengraben Berlin-Spandau
 Knieß       Untersuchung zum Nachweis der Wirtschaftlichkeit von Uferdeckwerken 
an Wasser straßen
53/83 Knieß       Kriterien und Ansätze für die technische und wirtschaftliche Bemessung 
von Auskleidungen in Binnenschiffahrtskanälen
54/84 Dorer      Ähnlichkeit bei flußbaulichen Modellen
55/84 Knieß      Untersuchung und Begutachtung alter Massivbauwerke an Wasserstraßen
 Wagner      Die Untersuchung von Stahlwasserbauten
 Hein      Korrosion über und unter dem Wasserspiegel
 Hallauer       Grundsätzliche Betrachtungen über den Schutz und die Instandsetzung 
von Betonbauwerken
 Abromeit       Anwendung von geotextilen Filtern bei Uferdeckwerken von Wasser-
straßen in der BRD 
 Knieß/Köhler      Untersuchung gebundener Steinschüttungen auf Flexibilität, Verbund-
festgkeit und Wasserdurchlässigkeit
 Kellner/Annuß/     Kurzberichte über Arbeiten des Referats „Meßtechnik“ 
 Kretschmer
56/85 Schulz        Die Ermittlung des Seitendrucks in überkonsolidierten Tonen mit Hilfe 
von Laborversuchen
 Schuppener     Verformungsmessungen im Erd- und Grundbau
 Köhler       Modellversuche für die Dimensionierung von Deckwerken an Wasser- 
straßen – Stabilität loser Stein schüttungen
57/85 Armbruster     Messungen, Inspektion und Kontrolle an Dämmen
 Pulina/Voigt     Lastbeanspruchungen langgestreckter Bauwerke in der Wasserstraße
58/86 Dorer       Stabilitätsformeln für lose Deckschichten von Böschungs- und 
Sohlenbefestigungen
 Schulz       Kompressibilität und Porenwasserüberdruck - Bedeutung für Gewässersohlen
 Hallauer      Vergußstoffe für Uferdeckwerke
 Eißfeldt       Standsicherheitsbeurteilung alter Hafenanlagen am Beispiel der  
Woltmann Kaje Cuxhaven
 Reiner/Schuppener    Gründungsbeurteilung und Sicherung des Weserwehres in Bremen
 Knieß      Verfahren zur Untersuchung von Spanngliedern
59/86 Samu       Ein Beitrag zu den Sedimentationsverhältnissen im Emder Fahrwasser 
und Emder Hafen
 Armbruster/Venetis    Der Einfluß von zeitweilig überstauten Polderflächen auf das Grundwasser
 Müller/Renz     Erfahrungen bei der Untersuchung von Dükern und Durchlässen
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59/86 Hein      Über das Korrosionsverhalten von Stahlspundwänden im Mittellandkanal
60/87 Rohde      25 Jahre Außenstelle Küste
 Dietz      Untersuchungen in den Tidemodellen der Außenstelle Küste
 Kiekbusch      Entwicklung des Hamburger Bodenmechanischen Labors der BAW
 Schuppener     Erfahrungen mit Bodenmechanischen Laborversuchen an Klei
 Manzke      Erd- und grundbauliche Beratung beim Bau des Elbeseitenkanals
 Schuppener/Eißfeldt    Standsicherheitsbeurteilung der Gründungen alter Wasserbauwerke
 Alberts      Wanddickenmessungen an Stahlspundwänden
 Harten      Das Staustufenmodell Weserwehr bei Bremen
 Giese       Aufbau eines hydraulischen Tidemodells für das Lagunengebiet von 
Abu Dhabi
 Fahse      Traceruntersuchungen in der Natur
 Samu       Geomorphologische Untersuchungen im Bereich der Brammerbank und 
des Krautsander Watts in der Unterelbe
 Jensen       Überlegung zur künftigen Entwicklung der Sturmflutwasserstände an der 
Nordseeküste
61/87 Teil I:   Beiträge zum Ehrenkolloquium für Herrn Prof. Gehrig am 27. März 1987
 Lohrberg       Prof. W. Gehrig und seine Bedeutung für die Entwicklung des Modell-
versuchswesens in der WSV
 Garbrecht       Erosion, Transport, Sedimentations-Probleme und Überlegungen im Altertum
 Mosonyi      Geschiebeprobleme bei Hochdruckwasserkraftwerken
 Vollmers      Probleme bei der praktischen Berechnung des Geschiebebe triebs
 Nestmann/Bachmeier     Anwendung von Luftmodellen im strömungsmechanischen Versuchswesen 
des Fluß baus
 Teil II: 
 Haferburg/Müller     Instandsetzung der Mittellandkanalbrücke 144 b über die Weser in Minden
62/88 Weichert       Kenngrößen von Bentonit-Zement-Suspensionen und ihre Bedeutung 
für die Eigenschaften von Dichtungswandmaterialien
63/88 40-Jahre Bundesanstalt für Wasserbau
64/88 Rohde-Kolloquium am 9. Mai 1988
 Keil       Zur Untersuchung von Naturvorgängen als Grundlage für Ausbau und 
Unterhaltung der Bundeswasserstraßen im Küstenbereich
 Holz      Moderne Konzepte für Tidemodelle
 Vollmers      Reflexionen über Modelle mit beweglicher Sohle
 Festakt „40 Jahre Bundesanstalt für Wasserbau“ am 8. November 1988
 Knieß       Einführungsansprache beim Festakt zur 40 Jahr-Feier der BAW am 08.11.88
 Knittel      Ansprache anläßlich des 40jährigen Jubiläums der BAW in Karlsruhe am 08.11.88
 Lenk      Verantwortungsprobleme im Wasserbau
 Vortragsveranstaltung „Umwelt und Wasserstraßen“ am 8. November 1988
 Zimmermann/Nestmann    Ströme und Kanäle als Ingenieurbauwerke oder gestaltete Natur
 Schulz       Standsicherheiten, Bemessungskriterien und Normen - Kontraindikationen 
eines naturnahen Flußbaus?
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64/88 Lankenau       Technische Zwänge, Entwicklungen und Notwendigkeiten bei  
modernen Wasserstraßen
 Reinhardt       Rechtliche Zwänge, Entwicklungen und Notwendigkeiten bei modernen 
Wasserstraßen
 Kolb       Grundsätze der Landschaftsplanung bei der Gestaltung von 
Wasserstraßen
 Larsen      Notwendiges Umdenken beim Ingenieur in Ausbildung und Praxis
 Kennedy       Sediment, flood-control and navigation aspects of the Three Gorges 
Project, Yangtse river, China
65/89 Schröder      Auswirkung der Harmonisierung des EG-Binnenmarktes auf das Bauwesen
 Flach      Normung für das Bauwesen im Rahmen eines europäischen Binnenmarktes
 Litzner       Welche Auswirkungen haben die vorgesehenen europäischen Regelungen 
auf die deutschen Stahlbeton-Bestimmun gen
 Hallauer      Die Entwicklung der Zusammensetzung von Beton für Wasserbauten
 Bayer      Einsatz der Betonbauweise bei Offshore-Bauwerken
 Lamprecht     Verwendung von Beton bei Wasserbauten in der Antike
 Rassmus      Entwicklung des Stahlbrückenbaus am Nord-Ostsee-Kanal (NOK)
 Roehle       Der technische Fortschritt bei der Konstruktion und betrieblichen Ausbildung 
von Stahlwasserbauverschlüssen
 Wagner       Untersuchung von Stahlwasserbauverschlüssen, vergleichende Auswertung 
und Folge rungen
66/89 Mühring       Entwicklung und Stand der Deckwerksbauweisen im Bereich der Wasser- 
und Schiffahrtsdirektion Mitte
 Bartnik       Entwicklung und Stand der Deckwerksbauweisen im Bereich der Wasser- 
und Schiffahrtsdirektion West
 Paul, W.      Deckwerksbauweisen an Rhein, Neckar, Saar
 Paul, H. J.      Deckwerke unter ausführungstechnischen Gesichtspunkten
 Möbius      Abrollen von Geotextilien unter Wasser
 Saggau      Deichschlußmaßnahme Nordstrander Bucht
 Laustrup      Dünensicherungsmaßnahmen an der dänischen Nordseeküste
 de Groot       Allgemeine Grundlagen zur Standsicherheit des Untergrundes unter Deckwerken
 Oumeraci      Zur äußeren Beanspruchung von Deckschichten
 Richwien       Seegang und Bodenmechanik - Geotechnische Versagensmechanismen 
von Seedeichen
 Köhler      Messungen von Porenwasserüberdrücken im Untergrund
 Bezuijen      Wasserüberdruck bei Betonsteindeckwerken
 Sparboom       Naturmaßstäbliche Untersuchungen an einem Deckwerk im  
Großen Wellenkanal
 Heerten      Analogiebetrachtungen von Filtern
 Hallauer      Baustoffe für Deckwerke
 Saathoff      Prüfung an Geotextilien
 Schulz      Überblick über neue nationale und internationale Empfehlungen
67/90 Hein      Zur Korrosion von Stahlspundwänden in Wasser
 Kunz      Risikoorientierte Lastkonzeption für Schiffsstoß auf Bauwerke
 Pulina/Voigt      Untersuchungen beim Umbau und Neubau von Wehranlagen an 
Bundeswasser straßen
 Zimmermann     Zur Frage zulässiger Querströmungen an Bundeswasserstraßen
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67/90 Tsakiris       Kombinierte Anwendung der Dezimalklassifikation und von Titelstichwörtern 
zur Inhaltserschließung von Dokumenten 
68/91 Knieß      Erweiterte Bundesanstalt für Wasserbau
 Alf/Theurer      Prognose zur Entwicklung des Ladungspotentials für die Binnen-
schiffahrt in den neuen Bundesländern
 Schulz      Zur Mobilisierung von Bewehrungskräften in nichtbindigen Böden
 Ehmann      Bauwerksmessungen am Beispiel des Weserwehres
 Hamfler       Temperatur- und Dehnungsmessungen während der Erhärtungsphase 
des Betons
 Hauß      Verwendbarkeit von Waschbergen im Verkehrswasserbau
 Köhler/Feddersen     Porenwasserdruckmessungen in Böden, Mauerwerk und Beton
69/92 Ohde      Nachdruck seiner Veröffentlichungen zu „Bodenmechanischen Problemen“
 Themenkreise    Bodenmechanische Kennwerte, Erddruck, Standsicherheit, Sonstige Pro-
bleme und Gesamtdarstellungen
70/93 Knieß      90 Jahre Versuchsanstalt für Wasserbau
 Pulina       Bestimmung der zulässigen Strömungsgröße für seitliche Einleitungs-
bauwerke an Bundeswasserstraßen
 Köhler u. a. m.     Wellenamplitudenmessungen mittels videometrischer Bildverarbeitung
 Kuhl      Die Geschiebezugabe unterhalb der Staustufe Iffezheim von 1978 - 1992
 Siebert      Simulation von Erosion und Deposition mit grobem Geschiebe unterhalb 
     Iffezheim
 Nestmann      Oberrheinausbau, Unterwasser Iffezheim
71/94 Nestmann/Theobald     Numerisches Modell zur Steuerung und Regelung einer Staustufenkette 
am Beispiel von Rhein und Neckar
 Dietz/Nestmann     Strömungsuntersuchungen für das Eider-Sperrwerk
72/95 Vorträge zum OHDE-Kolloquium „Prakische Probleme der Baugrunddynamik“ am 14. September 1995
 Fritsche      Modellversuche zur Bestimmung des dynamischen Verhaltens von  
     Fundamenten
 Huth      Modellierung des zyklischen Materialverhaltens von Lockergestein
 Holzlöhner     Einfluß des Bodens beim Schiffsstoß auf Bauwerke
 Schuppener     Eine Proberammung vor einer Stützwand mit unzureichender Standsicherheit
 Palloks/Zierach      Zum Problem der Prognose von Schwingungen und Setzungen durch 
Pfahlrammungen mit Vibrationsrammbären
 Haupt      Sackungen im Boden durch Erschütterungseinwirkungen
 Zerrenthin/Palloks      Beiträge zur Prognose von Rammerschütterungen mit Hilfe von 
Fallversuchen
 Palloks/Dietrich      Erfahrungen mit Lockerungssprengungen für das Einbringen von 
Spundbohlen im Mergelgestein
 Huber     Ein Beitrag zur Erschütterungsausbreitung bei Zügen
 Achilles/Hebener      Untersuchungen der Erschütterungsemission für den Ausbau von Straßen-
bahnstrecken mit angrenzender historischer Bebauung
73/95 Westendarp      Untersuchungen und Instandsetzungsmaßnahmen an den Massivbau-
teilen des Eidersperrwerkes
 Dietz       Strömungsverhältnisse, Kolkbildung und Sohlensicherung am 
Eider-Sperrwerk
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73/95 Heibaum       Sanierung der Kolke am Eidersperrwerk - Geotechnische Stabilität von Deck-
werk und Untergrund
74/96  Vorträge zum BAW-Kolloquium „Flußbauliche Untersuchungen zur Stabilisierung der Erosions-
strecke der Elbe“ am 9. März 1995
 Faist       Langfristige Wasserspiegelsenkungen und Grundsätze der Strom-
baumaßnahmen in der Erosionsstrecke der Elbe
 Glazik       Flußmorphologische Bewertung der Erosionsstrecke der Elbe unterhalb 
von Mühlberg
 Faulhaber      Flußbauliche Analyse und Bewertung der Erosionsstrecke der Elbe
 Schmidt       Ergebnisse neuerer Untersuchungen zu Gewässersohle und Feststoff-
transport in der Erosions strecke
 Alexy       Hydronumerische Untersuchungen zur Felsabgrabung und zum Einbau 
von Grundschwellen in der Elbe bei Torgau
 Fuehrer      Untersuchungen der Einsinktiefe von Bergfahrern im Stromabschnitt Torgau
 Schoßig       Sohlenstabilisierung der Elbe km 154,62 - 155,70 im Bereich der Torgauer 
Brücken – praktische Durchführung -
 Kühne      Sohleninstandsetzung im Stromabschnitt Klöden (El-km 188,8 - km 192,2)
75/97 Abromeit       Ermittlung technisch gleichwertiger Deckwerke an Wasserstraßen  
und im Küstenbereich in Abhängigkeit von der Trockenrohdichte der 
verwendeten Wasserbausteine
 Alberts/Heeling      Wanddickenmessungen an korrodierten Stahlspundwänden -  
Statistische Datenauswertung zur Abschätzung der maximalen Abrostung -
 Köhler       Porenwasserdruckausbreitung im Boden, Messverfahren und Berech- 
nungsansätze
76/97  Vorträge zum BAW-Kolloquium zur Verabschiedung von LBDir a. D. Prof. Dr.-Ing. Schulz  
und zur Amtseinführung von LBDir Dr.-Ing. B. Schuppener am 18. Oktober 1996
 Krause      Ansprache anläßlich der Verabschiedung von Prof. Dr.-Ing. Schulz
 Schwieger       Monitoringsystem zur Überwachung der Fugendichtigkeit an der 
Schleuse Uelzen
 Köhler      Boden und Wasser - Druck und Strömung
 Armbruster-Veneti     Leckageortung an Bauwerken der WSV mittels thermischer Messungen
 Schulz      Rückblick auf 23 Jahre Geotechnik in der BAW
 Schuppener     Gedanken zu den zukünftigen Aufgaben der Geotechnik in der BAW
77/98 Armbruster-Veneti et al.    Das Schawan-Wehr in Karelien - Zustand und Lebensdauer
 Fuehrer       Untersuchungen zur hydraulischen Beanspruchung der Wasserstraßen 
durch die Schiffahrt
 Jurisch       Untersuchung der Genauigkeiten von Tachymeter- und DGPS-Ortungen 
zur Ermittlung hydraulischer und hydrologischer Daten in Flüssen
 Lasar/Voigt     Gestaltung des Allerentlastungsbauwerkes I am MLK
78/98 50 Jahre Bundesanstalt für Wasserbau
79/98  Vorträge zum gemeinsamen Kolloquium von BAW und BfG  
„Eisbildung und Eisaufbruch auf Binnenwasserstraßen“ am 26. Mai 1998
 Heinz      Konzeptionelle Überlegungen zur Nutzung der Wasserstraßen bei Eis
 Barjenbruch     Wärmehaushalt von Kanälen
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79/98 Klüssendorf-Mediger    Prognose von Eiserscheinungen auf ostdeutschen Wasserstraßen
 Brydda       Chancen eines garantierten Ganzjahresverkehrs auf mitteleuropäischen 
Kanälen
 Busch      Eissituation an den Wasserstraßen der WSD Süd
 Voß      Eisbildung und Eisaufbruch auf den Binnenwasserstraßen der WSD Ost
 Rupp       Eisbrechende Fahrzeuge und deren Einsatzmöglichkeiten bei 
Eisbedeckung
 Kaschubowski     Eisfreihaltung mit Luftsprudelanlagen
 Sachs      Tauchmotorpropellerpumpen zur Eisfreihaltung von Stemmtoren
 Alexy      Eisdruck auf Kanalbrücken
 Alexy      Optimierung der Eisabführung an Brücken
80/99  Vorträge zum BAW-Kolloquium „Donauausbau Straubing-Vilshofen / vertiefte Untersuchungen“ 
am 14. Oktober 1999
 Kirchdörfer      Donauausbau Straubing - Vilshofen - vertiefte Untersuchungen - Ziele, 
Varianten, Organisationsstruktur
 Hochschopf      Donauausbau Straubing - Vilshofen - vertiefte Untersuchungen - 
Baumaßnahmen Naturversuch Sohlendeckwerk
 Jurisch/Orlovius     Durchführung und Rohdatenauswertung
 Strobl       Steinschlaguntersuchungen zur Ermittlung vertikaler Sicherheitsabstände 
in der Schifffahrt
 Zöllner       Fahrdynamische Untersuchungen der Versuchsanstalt für Binnenschiffbau 
e. V., Duisburg, zum Donauausbau Straubing - Vilshofen 
 Neuner       Untersuchungen zu den horizontalen Sicherheitsabständen in einem mit 
Buhnen geregelten Flussabschnitt
 Nestmann      Luftmodelluntersuchungen zu Kolkverbaumaßnahmen
 Kellermann      Donauausbau Straubing - Vilshofen - vertiefte Untersuchungen - 1D-Modell-
verfahren - Modelltechnik, 3D-Untersuchungen, Buhnen, flussmorpholo-
gische Änderungen
 Söhngen      Fahrdynamische Modelluntersuchungen
 Roßbach/Kauppert    Physikalischer Modellversuch Isarmündung
81/00 Dienststelle Ilmenau
 Beuke       Festvortrag - Bauinformatik als Verbundstelle zwischen Bauingenieur-
wesen und Informatik
 Siebels      Wie kam es zum Standort Ilmenau
 KSP Engel und     Neubau der Dienststelle der Bundesanstalt für Wasserbau in Ilmenau 
 Zimmermann Architekten
 Siebels       Kunstwettbewerb für den Neubau der Dienststelle der Bundesanstalt für 
Wasserbau in Ilmenau
 Paul      Erwartungen der WSV an die BAW-Dienststelle in Ilmenau 
 Bruns      Informations- und Kommunikationstechnik - Perspektiven und Visionen - 
 Bruns      Zur Geschichte der Datenverarbeitung in der BAW
 Fleischer       Zur Begutachtung der Standsicherheit alter, massiver Verkehrswasserbauten
 Palloks      Die Entwicklung der Aufgaben des Referats Baugrunddynamik (BD)
 Palloks       Bericht über das BAW - Kolloquium „Setzungen durch Bodenschwingungen“ 
in der Außenstelle Berlin am 29. September 1999
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82/00 Oebius       Charakterisierung der Einflussgrößen Schiffsumströmung und Propeller-
strahl auf die Wasserstraßen
 Zöllner      Schiffbauliche Maßnahmen zur Reduzierung der Sohlbeanspruchung
 Rieck/Abdel-Maksoud/    Numerische Berechnung der induzierten Geschwindigkeiten eines  
 Hellwig    Binnenschiffes im Flussbett bei Bergfahrt
 Fuehrer/Pagel      Formparameter- und Tiefgangseinflüsse auf die erreichbare Schiffsge-
schwindigkeit und schiffsinduzierte Sohlströmung im allseitig begrenzten 
Fahrwasser – Ergebnisse der 3D-Modellierung der Schiffsumströmung 
nach FANKAN
 Willamowski      Anwendung hydraulischer und fahrdynamischer Bewertungskriterien  
zur Beurteilung der Befahrbarkeit von Flüssen am Beispiel der  
Unteren Saale
 Söhngen/Heer      Einfluss des mittleren Rückströmungsfeldes auf den Geschiebetransport 
am Beispiel des Rheins bei Westhoven
 Abromeit       Deckwerksschäden durch Verockerung des geotextilen Filters und 
Sanierungsmethode
 Alexy       Ermittlung der Kolktiefen und der erforderlichen Sohlenbefestigung im 
Bereich einer Brückenbaustelle in der Elbe
 Faulhaber      Veränderung von hydraulischen Parametern der Elbe in den letzten 100 Jahren
 Hentschel/Kauther     Hochgeschwindigkeitsvideokamera im wasserbaulichen und geo- 
technischen Versuchswesen
 Gladkow/Söhngen      Modellierung des Geschiebetransports mit unterschiedlicher Korngröße 
in Flüssen
 Glazik       Historische Entwicklung des wasserbaulichen Modellversuchswesens in 
den Versuchsanstalten Berlin-Karlshorst und Potsdam
83/01  Vorträge zum BAW-Kolloquium „Instandhaltung der Wasserbauwerke - eine Kernaufgabe der 
WSV?“, Abschiedskolloquium für Herrn LBDir R. Wagner am 22. März 2001
 Aster      Bauwerksinstandsetzung und Kernaufgaben - Ein Widerspruch?
 Hermening      Anforderungen der WSV an die BAW bezüglich der Beratung bei der 
Instandhaltung der Anlagen
 Kunz/Bödefeld     Von der Bauwerksinspektion zum Bauwerksmanagement
 Westendarp     Betoninstandsetzung - Neue Anforderungen und Entwicklungen
 Strobl/Wildner     Injektion mit hydraulischem Bindemittel im porösen Massenbeton
 Meinhold      Instandsetzungsmöglichkeiten und -grenzen für Stahlwasserbauten
 Binder      Arbeits- und Umweltschutz bei Korrosionsschutzarbeiten
 Beuke      Gestalterische Aspekte bei der Modernisierung der Schleuse Woltersdorf
84/02  10 Jahre deutsch-russische Kooperation im Bereich der Binnenwasserstraßen 1991-2001, 
Vorträge aus Symposien 9. September 2001 in Sankt Petersburg  
und 11. Dezember 2001 in Karlsruhe (in deutscher und russischer Sprache)
 Butow       Zusammenarbeit der Sankt-Petersburger Staatlichen Universität für 
Wasserkommunikationen mit der Bundesanstalt für Wasserbau
 Armbruster     Ausgewählte Aspekte der Zusammenarbeit auf dem Gebiet der Geotechnik
 Kljujew       Deformationen der Schleusenkammerwände an der 
Wolga-Ostsee-Wasserstraße
 Ogarjow/Koblew     Zustand und Entwicklungsperspektiven der Kaspi-Schwarzmeer-Wasserstraße
 Radionow      Rekonstruktion des Moskau-Kanals 
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84/02 Bödefeld      Auswertung der Bauwerksinspektion
 Dettmann/Zentgraf    Pegelabhängige Fahrspurberechnung in fließenden Gewässern
 Kemnitz      Modellierung des Geschiebetransports in Flüssen
 Kemnitz       Untersuchung von Schleusenfüllsystemen am Beispiel der neuen Hafen-
schleuse Magdeburg
 Lausen      Numerische 3D-Simulation der Moselstaustufe Lehmen
 Odenwald       Prüfung und Beurteilung der Baugrubenabdichtung für den Schleusenneu-
bau Uelzen II im Elbe-Seitenkanal
 Paul      Donauausbau Straubing - Vilshofen
 Stenglein      Unterhaltungskonzept für den freifließenden Rhein 
85/02  Oberflächendichtungen an Sohle und Böschung von Wasserstraßen 
Empfehlungen zur Anwendung von Oberflächendichtungen an Sohle und Böschung von Wasserstraßen 
Kolke an Gründungen / Scour of Foundations - Workshop 5 der XV. Internationalen Tagung über Boden-
mechanik und Geotechnik in Istanbul im August 2001 (in deutscher und englischer Sprache)
 Annandale et al.     Fallstudien zur Kolkbildung / Scour Case Studies
 Heibaum       Geotechnische Aspekte von Kolkentwicklung und Kolkschutz /  
Geotechnical Parameters of Scouring and Scour Countermeasures
 Richardson et al.      Praktische Berechnungen zu Kolken an Brücken in den USA /   
United States Practice for Bridge Scour Analysis
 Schiffbautechnisches Kolloquium der Bundesanstalt für Wasserbau am 24./25. April 2002
 Bielke       Funktionale Leistungsbeschreibung bei der Ausschreibung von 
Wasserfahrzeugen
 Dobinsky/Sosna     Einsatz dieselelektrischer Schiffsantriebe
 Lenkeit/Stryi     Modernisierung der Fähren entlang des NOK
 Stumpe      Verlängerung MzS MELLUM
 Garber      Entwicklung eines Sandhobels
 Claußen       Entwickung und Einsatz von flachgehenden Aufsichts- und Arbeitsschiffen 
(Typ Spatz)
 Kühnlein      Modellversuchswesen im Schiffbau
 Germer      Antifouling (TBT-Alternativen)
 Christiansen     Umweltverträgliche Schmierstoffe und Hydrauliköle
 Hoffmann      Fächerlot- und Sonarsysteme
 Preuß      Einsatz von AIS/VDR an Bord
86/03 Themenschwerpunkt: Wasserbau im Küstenbereich
 Jürges/Winkel     Ein Beitrag zur Tidedynamik der Unterems
 Lang      Ein Beitrag zur Tidedynamik der Innenjade und des Jadebusens
 Schüttrumpf/Kahlfeld    Hydraulische Wirkungsweise des JadeWeserPorts
 Schubert/Rahlf     Hydrodynamik des Weserästuars
 Boehlich      Tidedynamik der Elbe
 Seiß/Plüß      Tideverhältnisse in der Deutschen Bucht
 Winkel      Das morphologische System des Warnow-Ästuars
 Rudolph      Sturmfluten in den deutschen Ästuaren
 Liebetruth/Eißfeldt    Untersuchungen zur Nautischen Sohle
 Uliczka/Kondziella      Dynamisches Fahrverhalten extrem großer Containerschiffe unter 
Flachwasserbedingungen
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86/03 Bielke/Siebeneicher    Entwicklung, Planung und Neubau von Wasserfahrzeugen
 Heyer      Zur Bedeutung mathematischer Modelle im Küstenwasserbau
 Lang      Analyse von HN-Modell-Ergebnissen im Tidegebiet
 Weilbeer       Zur dreidimensionalen Simulation von Strömungs- und Transportprozessen 
in Ästuaren
 Malcherek       Vom Sohlevolutions- zum vollständigen Morphologiemodell:  
Eine Road Map zur SediMorph-Entwicklung
 Vierfuss      Seegangsmodellierung in der BAW
87/04 Grundlagen zur Bemessung von Böschungs- und Sohlensicherungen an Binnenwasserstraßen 
88/05  Principles for the Design of Bank and Bottom Protection for Inland Waterways  
(Englische Fassung des Mitteilungsblatts Nr. 87/2004)
89/06 Massive Wasserbauwerke nach neuer Norm
 Kunz      Bemessungsphilosophie für massive Wasserbauwerke 
 Westendarp     Expositionsklassen von Wasserbauwerken
 Allers/Maier/Fleischer    Vergleichende Beispielrechnung Schleuse Sülfeld
 Bödefeld     Bemessungsbeispiel Schleuse Hohenwarthe
 Becker       Bemessungsbeispiel für einen Durchlass (Stever-Durchlass) nach neuem 
Regelwerk 
 Lünsmann/Linse;     Bemessungsbeispiel Wehranlage Raffelberg 
 Bödefeld
 Westendarp      Hinweise zu Beton und Betonausführung bei Wasserbauwerken
 Literatur
90/07 Wasserbauliches Versuchswesen
 Grimm/Kemnitz/     Entwicklungsstand der physikalischen Modelluntersuchung von Schleusen
 Seiter/Sengstock/Voigt  und Wehren
 Hentschel      Hydraulische Flussmodelle mit beweglicher Sohle
 Faulhaber       Neue Methoden der aerodynamischen Modellierung flussbaulicher 
Fragestellungen
 Maas/Mulsow/Putze     Verfahren der optischen Triangulation zur räumlich-zeitlich aufgelösten 
Bestimmung von Wasserspiegelhöhen in hydraulischen Modellen
 Weitbrecht/Muste/     Geschwindigkeitsmessungen mit Particle-Image-Velocimetry: Labor- und 
 Creutin/Jirka  Feldmessungen
 Henning/Sahrhage/   3D-PTV – Ein System zur optischen Vermessung von Wasserspiegellagen 
 Hentschel   und Fließgeschwindigkeiten in physikalischen Modellen
 Hentschel      Ein Finite-Differenzen-Verfahren zur Strömungsanalyse
 Ettmer      Physikalische Modellierung von Kolkprozessen
 Wenka/Köhler      Simultane Druck- und 3D-Geschwindigkeitsmessungen im Porenraum 
einer Kiessohle
 Söhngen/Dettmann/    Modelluntersuchungen zur Ermittlung der erforderlichen horizontalen
 Neuner   Sicherheitsabstände von Binnenschiffen zu Uferböschungen
91/07 Einsatz von Schlauchwehren an Bundeswasserstraßen
 Gebhardt       Stand der Schlauchwehrtechnik, Anwendungsbeispiele und 
Betriebserfahrungen
 Gabrys      Bemessung und Konstruktion der Verankerungen von Schlauchwehren
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91/07 Maisner      Werkstoffe für Schlauchmembrane
 Gebhardt/Kemnitz     Hydraulische Bemessung von Schlauchwehren
 Meine       Bundeswasserstraße Aller – Schlauchverschlüsse für das Allerwehr 
Marklendorf; Bau- und Funktionsbeschreibung, erste Erfahrungen
 Reuter       Ersatzneubau Wehr Bahnitz – Varianten, Planung und Bau eines 
Schlauchwehres
 Kamuf      Untersuchungen zur Beschädigung durch Vandalismus
 Gebhardt/Stamm     Analyse von Schadensfällen an bestehenden Schlauchwehranlagen
 Poligot-Pitsch/Moreira    The French Experiment of an Inflatable Weir with Steel Gates
92/10 Bödefeld       Rissmechanik in dicken Stahlbetonbauteilen bei abfließender Hydrata- 
tionswärme
  BAWMitteilungen:   ISSN 2190-9199
93/11 Bautechnische und geotechnische Aspekte beim Schleusenbau
 Reschke       Instandsetzung unter Betrieb mit einem schnell erhärtenden Spritzbeton - 
Probemaßnahme Schleuse Feudenheim
 Meinhold       Kollisionsbeanspruchungen im Stahlwasserbau – Untersuchungen zum 
Schiffsstoß auf Schleusentore und abzuleitende Maßnahmen
 Steffens/Anna/Enders    Schleusen-Stemmtore in faserverstärkter Kunststoff-Bauweise
 Bödefeld/Reschke      Verwendung von Beton mit rezyklierten Gesteinskörnungen bei 
Verkehrswasserbauten
 Herten/Saathoff      Geotechnische Aspekte bei der Planung und beim Bau der neuen 
Schleuse Bolzum am Stichkanal Hildesheim
 Montenegro/Hekel     Wasserhaltung für die Baugrube der neuen Schleuse in Bolzum – Anwendung 
der Beobachtungsmethode in einem Kluftgrundwasserleiter
94/11 Geohydraulische Aspekte bei Bauwerken der WSV
 Odenwald   Vom Schadensfall am Elbe-Seitenkanal zum Merkblatt  
     Standsicherheit von Dämmen an Bundeswasserstraßen
 Schuppener   Das Normen-Handbuch zu Eurocode 7 und DIN 1054:2011 
     – Grundlagen von Dämmen an Bundeswasserstraßen
 Odenwald   Neuerungen im Merkblatt Standsicherheit von Dämmen an  
     Bundeswasserstraßen (MSD), Ausgabe 2011
 Laursen   Nachweis gegen Fugenerosion gemäß dem Merkblatt  
     „Standsicherheit von Dämmen an Bundeswasserstraßen“
 Odenwald   Numerische Berechnung der Dammdurchströmung
 Ratz/Odenwald  Dränagen zur Erhöhung der Standsicherheit von Bauwerken  
     in Kanaldämmen
 Fuchs   Dränagen unter der Asphaltdichtung des Main-Donau-Kanals
 Laursen/Odenwald  Grundwassermessungen an der Mainschleuse Eddersheim
 Nuber/Lensing  Untersuchung der Trockenlegung der Schleusen  
     Kummersdorf und Neue Mühle
 Lensing/Laier  Grundsätze für eine Grundwasserbeweissicherung von  
     Baumaßnahmen der WSV
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95/12 „Johann-Ohde-Kolloquium“, Karlsruhe, 7./8. Mai 2012
 Heinzelmann  Begrüßung und Einführung
 Kayser   Dimensionierung von Ufersicherungen mit Deckwerken unter Beachtung 
     der Belastungsintensität
 Fleischer/Eisenmann Möglichkeiten und Grenzen pflanzlicher Ufersicherungen an Wasserstraßen
 Mittelbach/Pohl  Böschungsdeckwerke unter Wellenbelastung
 Zerrenthin   Erschütterungen und Setzungen bei Rammarbeiten
 Wegener/Herle  Ermittlung von Scherdehnungen durch Schwingungsmessungen und 
     numerische Berechnungen
 Mittelbach/Konietzky/ Ultraschallmessungen bei Triaxialversuchen – Laborversuche und 
 Baumgarten   numerische Simulation
 Nitzsche/Herle  Vergleich von gemessenen und numerisch nachgerechneten Verformun- 
     gen bei spannungspfadgesteuerten Triaxialversuchen
 Nacke/Hleibieh/Herle Mechanisches Verhalten von Rüttelstopfsäulen in weichen Böden
 Baumbach   Ergebnisse axial-zyklischer Belastungsversuche unter Schwell- und 
     Wechsellasten an Mikropfählen in Ton
 Bergholz/Herten  Proberammungen und Probebelastungen von Spundwänden am DEK-Nord
 Hekel/Odenwald  Bohrlochversuche zur Bestimmung der Gebirgsdurchlässigkeit von Fels
 Schober/Odenwald  Der Einfluss eines Auflastfilters auf die Bruchmechanik beim hydraulischen 
     Grundbruch
96/12 Automatisierte Abfluss- und Stauzielregelung
 Schmitt-Heiderich  Motivation zum FuE-Vorhaben „Optimierungsverfahren für die Parametri- 
     sierung von Reglern der automatisierten Abfluss- und Stauzielrege- 
     lung (ASR)“
 Hörter   Anforderungen der Wasser- und Schifffahrtsverwaltung an die automa- 
     sierte Abfluss- und Stauzielregelung (ASR)
 Arnold/Schmitt-Heiderich/ Parametrisierung von Reglern zur automatisierten Abfluss- und Stauziel 
 Sawodny   regelung (ASR) – Stand von Wissenschaft und Technikl
 Schmitt-Heiderich/  Der Einfluss der Stellorgane auf die Abfluss- und Stauzielregelung (ASR) 
 Gebhardt/Wohlfart
 Schmitt-Heiderich/  Der Einfluss der Regelstrecke Stauhaltung auf die Abfluss- und Stauziel- 
 Gebhardt   regelung (ASR)
 Gebhardt/Schmitt-  Einfluss von Messgrößen auf die Regelgüte und Möglichkeiten zur 
 Heiderich/Zhang  Filterung relevanter Informationen
 Wohlfart/Gebhardt  Automatisierung der Abfluss- und Stauzielregelung durch Model-Based 
     Design und automatische Codegenerierung
 Schmitt-Heiderich/  Verfahren zur Parametrisierung von PI-Reglern einer automatisierten 
 Belzner   Abfluss- und Stauzielregelung
 Gebhardt/Wohlfart  Die automatische Regelung einer Stauhaltungskette – Von den Vorunter- 
     suchungen bis zur Inbetriebnahme der automatisierten Modelstaustufen
97/13 Die Deichrückverlegung bei Lenzen an der Elbe
 Faulhaber   Charakteristik der Elbe zwischen Havelmündung und Dömitz
 Damm   Deichrückverlegung Lenzen-Wustrow – Geschichte und Umsetzung 
     im Rahmen eines Naturschutzgroßprojektes
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 Schmidt   Die Deichrückverlegung Wustrow-Lenzen – Planung und Umsetzung 
     aus Sicht des Bauherrn
 Faulhaber/Bleyel/Alexy Übersicht der hydraulisch-morphologischen Modelluntersuchungen 
     zwischen 1995 und 2010
 Alexy   Numerische Modelluntersuchungen zu den Auswirkungen der Deichrück- 
     verlegung Lenzen und von geplanten Verlandanpflanzungen
 Schmid/Niesler  Durchführung und Aufbereitung von Naturmessungen im Bereich
     der Deichrückverlegung Lenzen
 Faulhaber   Zusammenschau und Analyse von Naturmessdaten
 Montenegro   Untersuchung des Wirkungszusammenhangs zwischen Abfluss- 
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